二方向水平力を受ける鉄筋コンクリートL形断面耐震壁の終局強度に関する研究 by 溝口  光男
二方向水平力を受ける鉄筋コンクリートL形断面耐
震壁の終局強度に関する研究
著者 溝口  光男
学位名 博士（工学）
学位の種別 論文博士
報告番号 乙第27号
研究科・専攻 工学研究科・建設工学専攻
学位授与年月日 1999-03-19
URL http://hdl.handle.net/10258/1143

二方向水平力を受ける鉄筋コ ンクリートし形断面耐震壁の終局強度に関する研究
内容梗概
本論文は，二方向水平力を受ける鉄筋コンクリートし形断面耐震壁の弾塑性性状に関して，
せん断破壊時および曲げ破壊時の終局強度について明らかにしたものであり，全6章よりな
っている。
第 l章緒論
鉄筋コ ンクリート立体耐震壁に関する現在の一般的な耐震設計における問題点を指摘した
後，既往の立体耐震壁に関する研究と，耐震壁の二方向入力に関する研究について略述して，
本論文の目的とその範囲を明らかにした。
第2章 L形断面耐震壁の弾塑性性状に及ぼす加力万向の影響
鉄筋コンクリート L形断面耐震壁の加力方向をパラメータとした加力実験を行い，せん断
破壊および曲げ破壊する L形断面耐震壁の弾塑性性状に及ぼす加力方向の影響について検討
した。その結果， L形断面耐震壁では x方向荷重 Qxとy方向荷重 Qyの合力の方向は変
形方向と一致せず，変形方向の終局強度が変形方向によって大きく異なることを明らかにし
た。また x方向荷重 Qxとy方向荷重 Qyの合力最大時について，せん断破壊するし形断
面耐震壁のx方向荷重 Qxとy方向荷重 Qyは，変形方向とのなす角度が小さい壁板方向の
荷重の方が最大となって合力最大値を示し，この最大値[が変形方向にかかわらずほぼ一定の
x方向荷重 Qxもしくはy方向荷重 Qyとなること。曲げ破壊するL形断面耐震壁のx方向
荷重 Qxとy方向荷重 Qyは，ほぼ同時に最大となって合力最大値を示し，合力最大値がL
形で挟む領域を第 l象限とする直交座標系の第 2"'-'第4象限ごとに一定のx方向荷重 Qxと
y方向荷重 Qyとなることを明らかにした。
第3章 二方向水平力を受けるL形断面耐震壁のせん断終局強度
二方向水平力を受ける L形断面耐震壁のせん断終局強度を明らかにするため，加力方向，
壁断面形状，壁高さを変えたし形断面耐震壁の加力実験を行い， L形断面耐震壁の二方向せ
ん断終局強度について検討した。その結果 L形断面耐震壁の二方向せん断終局強度は，壁
断面形状や壁高さにかかわらず，せん断破壊した壁板と同ー形状で等配筋の単一平面墜のせ
ん断終局強度によっておおむね評価できること。また，変形方向が壁板に対し 450 に近く
なると，壁板の面内方向のせん断終局強度は 10数%小さくなることを実験的に明らかにし
た。
第4章 圃て方'nJ水平力を受けるし形断面耐震壁の曲げ終局強度
し形断面耐震壁のて方向曲げ終局強度算定式を提案し，二方向変位履歴，壁断面形状，軸
圧比を変化させたL形断面耐震壁の加力実験結果と比較して，その妥当性を検証した。また，
提案した二方向曲げ終局強度算定式について軸力の適用範囲を検討した。その結果，提案し
たし形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度算定式は，与えた二方向変位履歴や壁断面形状にか
かわらず，軸圧比が 0.1 程度までであれば実験結果を良く評価できること。および， L形断
面耐震壁の各壁板の面内方向の曲げ終局強度は，軸圧比 0.25程度まではコンクリート強度
を考慮した比較的簡単な計算式で実験値を評価できることを明らかにした。
第5章 直交壁がせん断降伏するL形断面耐震壁の終局強度
第4章で提案したL形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度は，引張側となる直交壁(変形方
向に対して角度の大きい方の壁板)の壁筋および柱主筋がすべて降伏する場合であり，降伏
する条件については検討していない。本章では 直交壁がせん断降伏して L形断面耐震壁全
体が終局強度に達する場合のし形断面耐震壁の終局強度算定式を提案した。 L形断面耐震壁
が終局強度に至る破壊形式には，第 3章の壁板のせん断破壊と，第4章の引張鉄筋がすべて
降伏する曲げ破壊の外に，直交壁がせん断降伏して終局強度を示す立体耐震壁固有の破壊形
式があることを実験によって初めて示した。さらに，この破壊形式の応力伝達機構について
検討し，直交壁単体としての曲げ終局強度と引張軸力を伴う場合のせん断降伏強度の大小関
係により， L形断面耐震壁全体としての破壊形式が決まることを明らかにした。
第6章総括
以上の各章で明らかになったことを要約して記した，本論文の総括である。
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1.1 概説
第 1 章
緒 三ム再開
建物に含まれる耐震壁は，コア壁などのようにL形，コ形， T形などの平面形状で，建物
内に配置されている場合が少なくない。このような耐震壁(以後，立体耐震壁と呼ぶ)は，一
般に水平力を受けると，曲げとせん断のほかに直交する壁から境界応力を受ける。また，ね
じりの影響といった複雑な要素も加わってくるので，単一平面壁とは大きく異なる強度や剛
性を示し，立体的に考える必要がある。しかし，現在の一般的な設計では，立体耐震壁は便
宜上，直交方向独立に分割して取り扱われ，強度や剛性には直交する壁の影響が考慮されな
いのが普通である。また，立体耐震壁の設計では，地震力は二方向に分けて別々に計算され
ており，二方向の水平力を同時に受けていることは考慮されていないが，立体耐震壁は平面
上二方向に広がりを持つものであるから，強度や剛性に及ぼす入力方向の影響に関する検討
も必要である。鉄筋コンクリート立体耐震壁の弾塑性挙動に関する実験データは，近年，徐々
に蓄積されつつあるものの，その弾塑性挙動の複雑さゆえに，未だに力学的性状には不明な
点が多く，この種の耐震壁を含む建物の設計に応用されるまでには至っていない。
我が国の耐震設計は，超高層建物の設計や 1968年の十勝沖地震の被害から，強度とねば
りの確保が重要であることが認識され， 1971 年以降 許容応力度設計に保有水平耐力の検
討を加えたいわゆる新耐震設計法によって行われてきている。この設計法による建物は，大
災害をもたらした 1995年 1月の兵庫県南部地震での被害が少なく，一応の評価がなされた
と考えられる。しかし，この地震では，建築主または施主と構造設計者との聞には建物の耐
震性について大きな認識の差があることが問題となった。このため，我が国の耐震設計を，
これまでの仕様規定型から世界の趨勢となりつつある性能規定型へ変更することを目的とし
て 1998年 6月に新しい建築基準法が公布されている。新たに導入される性能規定型耐震
設計では，耐震性能評価尺度の設定および評価法を確立し，耐震性能(設計目標性能)を設定
する必要があるので，立体耐震壁についても性能評価尺度として強度や変形を把握すること
が重要である。
本論文では，鉄筋コンクリート L形断面耐震壁を対象として，二方向水平力を受けた時の
弾塑性性状を明らかにするために種々の実験を行い，その結果から，特に， L形断面耐震壁
の終局強度と二方向入力との関係に的を絞って検討し， 二方向水平力を受けるし形断面耐震
壁の終局強度を明らかにすることを民的としている。
ト2 既往の研究
断面形状がし形，コ形， T形などの鉄筋コンクリート立体耐震壁に関する既往の研究をみ
ると，主として直交壁付き耐震壁とみなして一方向加力実験 J~ 12Jが行われており，平面壁
の剛性や終局強度に及ぼす直交壁の影響について検討されている。
耐震壁のせん断終局強度に及ぼす直交壁の影響に関しては，荒井・岡野ら JJがコ形断面耐
震壁について，嶋津・中野ら )がボックス断面の立体耐震壁について，後藤・中村ら 7)が11 
形断面耐震壁についてそれぞれ検討し，直交壁が耐震壁のせん断終局強度に及ぼす影響は少
ないと述べている。しかし，磁 ・東 4)はT形や+字形断面の耐震壁について，直交壁がある
とせん断終局強度が大きくなると指摘しており，平石・稲井ら l勺まT形断面の壁柱につい
て，直交壁が圧縮フランジとなるとせん断終局強度が大きくなると述べている。
また，耐震壁の曲げ終局強度に及ぼす直交壁の影響に関しては，向山・平野ら 1)と荒井・
岡野ら J)がコ形断面耐震墜について，嶋津・中野 6)らがボックス断面の立体耐震墜について，
後藤・中村ら7)と佐藤・東浦ら 9)が1I形断面耐震壁について，筆者ら 8)と佐藤・柳瀬 11)がT
形断面耐震壁について，平石・稲井ら 10)がT形や+字形断面の壁柱についてそれぞれ検討
し，直交壁が耐震壁の曲げ終局強度に及ぼす影響は，直交壁が引張フランジとなる場合に大
きく表れると述べている。特に，後藤・中村ら7)筆者ら 8) 佐藤・東浦ら 9) 平石 ・稲井
ら 佐藤・柳瀬 )は，直交壁の全断面に含まれる縦:方向の鉄筋はすべて有効となると述
べている。
このような，耐震壁に直交する壁が付いた場合のせん断終局強度や曲げ終局強度の上昇を，
直交壁の有効幅として検討 13)，14)しているものもみられるが，この強度増分は破壊機構や力
の釣り合いに基づいて評価されるべきものであり，未だ不明な点が多い。
一方，二方向入力を受ける鉄筋コンクリート耐震壁に関する既往の研究をみると，平面壁
については，梅村 ・ 青山ら 15)~17) 小畠 18) ， 19) 勝股・関ら 20) 田中・平石ら 21)の研究が， L 
形断面耐震壁については，後藤・城ら 22)・ペ坂口・小倉ら 24) 新田・小林ら 25) Huriaら
の研究がみられる程度である。
これらの研究によると，平面壁では，一定の面外力を受ける場合には，面外力が面外強度
の 50%以上になると，面外力が作用しない場合に比べて面内方向の強度や靭性能は著しく
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低下するが，面外力が面外強度の 20%科度までならば F 面外変形の影響をあまり受けない
ことが述べられている。また， し形断面耐震壁では， 二方向水平力を受けた場合の力学的性
状が複雑なため，入力方向と終局強度の関係について明らかにするまでには歪っていない。
1.3 本論文の目的と研究の範囲
前節で述べたように，二方向水平力を受ける立体耐震壁に関する研究は少なく，その弾塑
性性状には未だ不明な点が多い。本論文は，鉄筋コンクリートし形断面耐震壁を対象として，
二方向水平力を受けた時の弾塑性性状を明らかにしようとするものである。特に，入力万向
の影響が大きいと考えられる終局強度を明らかにすることを目的とする。
以下に，本論で検討する L形断面耐震壁の終局強度に関する項目について記す。
ω二方向水平力を受ける L形断面耐震壁のせん断終局強度を明らかにするため，せん断破壊
することを目標として設計した等辺および不等辺L形断面耐震壁模型の二方向加力実験
を行う。その結果から，し形断面耐震壁の二方向せん断終局強度，およびせん断破壊し
た壁板のせん断終局強度と面外変形の関係について明らかにする。
②二方向水平力を受けるし形断面耐震壁の曲げ終局強度を明らかにするために，曲げ破壊す
ることを目標として設計した等辺および不等辺し形断面耐震壁模型の二方向加力実験を
行う。その結果から X，Y方向の曲げ終局強度について検討するとともに， L形断面
耐震壁の二方向曲げ終局強度算定式を提案して，その妥当性を検証する。また，この算
定式に関して軸力の適用範囲を明らかにする。
③前記②の二方向曲げ終局強度算定式では，直交壁の縦筋はすべて引張降伏することを考え
ているが，降伏する以前に最大強度に至る場合も考えられることから，このように破壊
する場合のし形断面耐震壁の応力伝達機構を検討し l' L形断面耐震壁の終局強度算定式
を導く。さらに，この算定式に含まれる直交壁の終局強度を求めるための，せん断強度
に関するマクロモデルを新たに提案し，実験結果によって検証する。
なお，本論文で取り扱う L形断面耐震壁は 壁の面内方向の終局強度に対して面外方向の
強度は十分小さく，無視できるものと仮定しているので，壁の面外方向の強度が大きくて無
視できないようなL形断面耐震壁については対象外とする。また，高軸力を受ける場合のよ
うに，コンクリートが圧壊して終局強度に至るようなL形断面耐震壁の場合についても対象
外とする。
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第 2 1生三早
L形断面耐震壁の弾塑性性状に及ぼす加力方向の影響
2.1 はじめに
二方向水平力を受ける鉄筋コンクリート L形断面耐震壁の弾塑性性状に関する研究は極め
て少なく，加力方向の違いがし形断面耐震壁の弾塑性性状に及ぼす影響は不明である。
本章では， L形断面耐震壁の弾塑性性状に及ぼす加力方向の影響を明らかにするために，
せん断破壊や曲げ破壊することを目標として設計した鉄筋コンクリ-ト L形断面耐震壁模型
の，加力方向をパラメータとした繰返し加力実験を行った結果について述べる。この実験結
果から， 二方向水平力を受けてせん断破壊や曲げ破壊するし形断面耐震壁の，ひび割れ状況，
荷重一変形関係，二方向合力および最大荷重について，加力方向が異なる場合の差異を明ら
かにする。
2.2 実験概要
2.2.1 試験体
試験体の壁断面は，壁板の周囲に柱形を有する等辺のし字形とし，壁頂部には梁と断面形
を保持するための天井スラブを設けた。これらを本章で用いた各部の名称とともに，図 2.1，
図 2.2に示す。試験体の種類は し形断面耐震壁を構成する 2枚の壁板をそれぞれ単独の耐
震壁としたときに，せん断破壊するように設計したものと，曲げ破壊するように設計したも
のの 2種(以後，それぞれせん断型，曲げ型と呼ぶ)とした。試験体数はせん断型，曲げ型と
もに 5体で合計 10体とした。
壁および柱の寸法は，壁内法長さ 92cm，柱断面 15cmX15cmが両型に共通であり，せん
断型では壁内法高さ 106cm，壁厚 5.5cm，曲げ型では壁内法高さ 181cm，壁厚 6cmを目標と
したが，作製された試験体の壁厚の寸法は 表 2.1 に併記した値となった。なお，同表に示
した壁厚は， X， Y両壁ともに壁各部 18カ所の壁厚測定値の平均である。
配筋は，壁および天井スラブには，せん断型 曲げ型ともに 4φのなまし鉄線を縦横とも
@6cmで配筋した。柱には，主筋としてせん断型では 4・013と4-010の合計8本を，曲げ
型では 4-010を配筋し，両型ともにせん断補強筋として 4φ@3cmの角スパイラル筋を巻
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図 2.1 試験体形状 (単位 mm)
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図 2.2 壁断面形状 (単位 mm)
表 2.1 試験体の壁厚と配筋
壁厚' 壁内法 壁配筋 柱配筋 梁配筋
シリー ズ 試験体名 X壁 Y壁 高さ 径・間隔 X壁 Y壁 径・本数 鉄筋比 径・本数 鉄筋比(%)
(mm) (mm) (mm) (mm) p，(%) Ps(%) (間隔) (%) (間隔) X壁側 Y壁側
LS-U 53 59 0.39 0.35 主筋 主筋
LS-UX 54 57 0.38 0.36 4一D13 p~=3. 52 4一D13 p，=0.60 p，=0.52 
せん断 LS-X 56 53 1062 4φ@60 0.37 0.39 4-D10 P¥¥=0.55 P¥.=0.28 Pw=0.28 
LS-VX 59 54 0.35 0.38 帯筋 帯筋
LS-V 52 58 0.40 0.36 4φ@30 4φ@60 
L-U 71 65 0.29 0.32 主筋 主筋
L-UX 58 63 0.36 0.33 4一D10 pl<=1.27 4-013 p，=0.72 p，=0.66 
曲げ L-X 78 84 1812 4φ@60 0.27 0'.25 Pw=0.56 P山=0.28Pw=0.28 
L-VX 77 76 0.27 0.27 帯筋 帯筋
L-V 71 68 0.29 0.31 4φ@30 4φ@60 
* : 18点の平均値
いた。梁の配筋は両型とも主筋を 4・D13，せん断補強筋を4φ@3cmとした。 壁のせん断補
強筋比Ps'柱の全鉄筋比Pg'梁の引張鉄筋比Ptおよび帯筋・肋筋比PWは，表 2.1に示すと
おりである。表中の各壁のせん断補強筋比P
S
は，同表に示す実際の壁厚に対するせん断補
強筋比である。
コンクリートは，豆砂利普通コンク リ-ト(砂利の最大寸法 10mm)を使用 した。打設は鉛
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表 2.2 コンクリートの力学的性状
シリー ズ 試験体名 fi:縮強度a1¥ 引張強度 a， ヤング係数 E1/'1* 
(kgf/cm~) (kgf/cm') (10' kgf /cml) 
Iβ-lT 221 23.9 2.04 
LS-lTX 254 26.0 2.18 
せん断 LS-X 218 24.6 2.32 
LS-VX 223 24.4 2.18 
Iβ-v 251 25.] 2.40 
し-l] 343 32.1 2.77 
し-lTX 290 28.8 2.71 
曲げ L-X 319 32.8 2.71 
L-VX 324 29.6 2.65 
L-V 332 31.f) 2.78 
*:圧縮強度の1/3応力点の割線弾性係数
表 2.3 鉄筋の力学的性状
シリー ズ 鉄筋 断面積 降伏強度 引張強度 伸び 備考
Ccml) Ckgf/cmL) Ckgf/cm!) (%) 
013 (公称)本 3580 5280 27.5 柱主筋，梁主筋
せん断 D10 (公称)* 3930 5600 25.9 柱主筋
4φ 0.124 2370 3290 36.0 墜筋，柱梁補強筋
013 (公称)* 3970 5980 23.7 梁主筋
曲げ 010 (公称)* 3750 5290 27.4 柱主筋
4φ 0.125 1680 3270 49.1 壁筋，柱梁補強筋
*: JIS G3112参照
直打ちとし，基礎スラブと壁・天井スラブの 2回に分けて行った。コンクリートと鉄筋の力
学的性状は，それぞれ表 2.2，表 2.3に示す。
各試験体の壁頂部に強制変形を与える方向(以後，変形方向と呼ぶ)は，図 2.3に示すよう
に， X壁に対して+450 (弱軸方向)から_450 (強軸方向)の聞を4等分する 5方向とした(以後，
変形方向とX壁とのなす角度を変形方向角度。と呼ぶ)。同図の口内にそれぞれの変形方向
に対する試験体名(記号 L-:曲げ型，同 LS-:せん断型)を示す。また，同図には変形と荷重
に関する座標系も併せて示した。
2.2.2 加力方法および加力装置
基礎スラブを固定して，図 2.4に示すように， X， Y両壁のそれぞれの中心線上に配置し
たアクチュエータ②，③によって，壁頂部の変位をそれぞれの方向に強制するように二方向
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図 2.3 変形方向と試験体名
から加力し，アクチュエータ①によって壁頂部がねじれないように制御しながら，変形方向
に対して変位漸増正負繰返し加力を行った。各アクチュエータは，図 2.5に示すように壁頂
部の梁内に設けた穴にPC鋼棒を通して試験体と緊結した。
繰返し変位振幅は，変形方向の部材角で，せん断型では1， 2， 4， 6， 10， 15， 20X 10-3rad.， 
曲げ型では1， 2， 4， 6， 10， 15， 20， 30， 45 X 10-3rad.を原則とした。
加力の制御システムは，図 2.4に示すように基礎スラブを基準とした壁頂部の水平変位を
アクチュエータ①，③制御部に直接フィードバックし，同時にパーソナルコンビュータに取
り込んで命令信号を出すダブルクローズドシステムとした。アクチュエータ①，③のフィー
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図 2.5 加力装置図 (曲げ型単位 mm)
ドバック信号には， 3台のアクチュエータ相互の影響を極力避けるために， 2個の変位計の
アナログ信号を，アナログコンビュータによってアクチュエータの加力線上の変位に演算し
たアナログ信号を用いた。
標点と変位計とは， 2個のユニバーサルジョイントを介して長さ 60cmのロッドで連結し
ているが，標点は二方向に変位するため，直交方向の変位が大きくなると測定誤差が無視で
きなくなる。前記の命令信号には，この測定誤差も考慮している。
2.2.3 計測方法および計測装置
変位の計測は，図 2.6に示すように試験体頂部の4ケ所の水平変位と柱頂部の鉛直変位を，
基礎スラブを基準として計測した。 y方向変位の計測では，加力装置を避けるため標点を上
方に移動して計測したが，以後の考察に用いる y方向変位は，壁両倶IJ柱の頂部鉛直変位を用
いて加力線上の高さ位置に補正しである。前項に記したように，計測の直交方向変位による
計測誤差は，天井スラブが面内に剛体変位するものとして修正した。また，各壁の曲げ変形
計測のため，同図のように壁高を 6分割し各区間の回転角を計測した。この分割された各区
間の距離は，図示の曲げ型では上から)1債に 450mm，350mm， 300mm， 250mm， 200mm， 150mm 
とし，せん断型では上から)1債に 220mm，200mm， 180mm， 160mm， 145mm， 130mmとし
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図 2.6 変形計浪IJ装置 (曲げ型単位 mm)
荷重はすべて，加力装置に組み込んだロードセルにより計測した。二方向に変形すること
に伴って，荷重は二方向成分を持つため，ねじれを防ぐためのアクチュエ-タ①を含む各加
力装置の荷重を X，Y成分に分解し，これらを加え合わせて X，Yそれぞれの方向の荷重と
した。なお，ねじれを防ぐためのアクチュエータ①の荷重は，平行するアクチュエ-タ②の
荷重に比べて最終時までかなり小さな値を示している。
また，柱と壁の脚部では，柱主筋とX，Y両壁の壁筋のひずみ度を計測した。
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2.3 実験結果
2.3.1 ひび割れおよび破壊状況
( 1 ) せん断型試験体
せん断型試験体の実験終了時のひび割れ状況を， X， Y両墜を展開して図 2.7に示す。図
のひび割れは，同図に示すようにし字形の外側の面のひび割れ状況を示している。また，各
試験体の上部には，正加力時のx方向変形 Ox とy方向変形 δyの比率，および方向をノ示し
た。
1 1 
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図 2.7 ひび割れ状況 (せん断型)
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終局時の破壊状況は，変形方向角度Oが 450 (弱軸方向)の LS-Uでは，正加力時にC柱主
筋が引張降伏する曲げ破壊型となったが，負加力時および他の4体の正負加力時では，すべ
て変形方向とのなす角度が 450 以内の壁板(LS-UのY壁， LS-UX， LS-X， LS-VXのX墜，
LS-VのX，Y両壁)の対角線 kのひび割れが拡幅し，その周囲のコンクリ-トが圧壊するせ
ん断破壊型となった。
両壁のひび割れ状況をみると，変形方向に対して角度の小さいX壁のひび割れは，全試験
体とも傾斜角がほぼ 450 の斜めひび割れが，正負両加力によって壁板の全面に交錯して発
生し，変形方向による差があまりみられないが，変形方向に対して角度の大きいY壁のひび
害IJれは，変形方向による顕著な差異が表れている。
Y~まのひび割れは，変形万向角度。が 45 0 の LS-U では C柱を中心にして X壁とほぼ対称
にひび割れが発生した。しかし，変形方向角度Oが 22.50 の LS-UXでは，加力の初期段階
で図 2.7(b)中にマ印で示す水平なひび割れが発生して正負両加力で開口し，以後に発生する
斜めひび割れが分断される形となった。また，各種の勾配を持つ斜めひび割れが発生した。
変形方向がx方向の LS-Xでは，対角を結ぶ上側に正加力時で数本のひび割れが発生したの
みで，ひび割れの発生数が少なかった。変形方向角度Oが-22.50 と_450 (強軸方向)の LS-VX
と LS-Vでは，正負加力で発生する斜めひび割れはC柱を挟んでX壁とほぼ逆対称となって
いる。
( 2 ) 曲げ型試験体
曲げ型試験体の実験終了時のひび割れ状況を X， Y両壁を展開して図 2.8に示す。図は
せん断型と同線に， L字形の外側の面のひび割れ状況を示している。また，各試験体の上部
には，正加力時のx方向変形 δxとy方向変形 Oyの比率，および方向を示した。
終局時の破壊状況は変形方向にかかわらず 全試験体とも正負両加力時には柱脚部の主筋
が引張降伏する曲げ破壊型となった。
両壁のひび割れ状況は，せん断型と同様，変形方向に対して角度の小さいX壁よりも，角
度の大きいY壁の方に顕著な差異が表れている。
X壁のひび割れは，変形方向角度Oが 450 (弱軸方向)の L-Uでは壁上方のひび割れが少な
く，斜めひび割れの角度が負加力時よりも正加力時の方が小さい。しかし，他の4体では変
形方向にかかわらず，正負両加力によって斜めひび割れがほぼ全面に交錯して発生し，変形
? ?
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図 2.8 ひび割れ状況 (曲げ型)
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方向がx方向の L-Xでは，正加力時の大変形時に壁板の面外変形が顕著となり，変形方向
角度Oが_22.50 と-450 (強軸方向)のしVXと L-Vでは，正加力時の終局時にX壁脚部が壁面
内方向ばかりでなく面外方向にもずれて破壊した。
Y壁のひび割れは，変形方向角度。が 450 の L-UではC柱を中心にしてX壁とほぼ対称
にひび割れが発生した。しかし，変形方向角度。が 22.50 の L-UXでは，正負両加力時とも
同じ方向の傾きをもっ斜めひび割れが発生する傾向があり，正加力時の傾斜はY壁の変形方
向に対応していない。正加力時には，最大荷重時付近で図 2.8(b)中にV印で示す斜めひび割
れが発生し，ひび割れの幅も拡がった。変形方向がx方向の L-Xでは，始めにほぼ水平な
ひび割れが発生し，その後に斜めひび割れが発生して，これら二種類のひび割れが交差する
ような状況となった。このうち図 2.8(c)中にV印で示す緩傾斜のひび割れは，正負両加力時
でともに大きく拡幅した。変形方向角度Oが-22.5。の L-VXでは，変形方向がx方向の L-X
に比べて水平なひび割れが少なく，負加力時の斜めひび害リれは大変形に至ってから発生した。
変形方向角度Oが-45。の L-Vでは， Y壁のひび割れ数はX壁に比べて少ないものの，正負
加力で発生する斜めひび割れは， c柱を挟んでX壁とほぼ逆対称となっている。
2.3.2 荷重一変形曲線
( 1 ) せん断型試験体
せん断型試験体について，変形方向に関する荷重QT一変形8
T
曲線を図 2.9に示す。図中
の変形方向の荷重QTは， L形断面耐震壁では次項 2.3.3で述べるように x方向荷重Qxと
y方向荷重Qγの合力の方向が変形方向に一致しないため x方向荷重Qxとy方向荷重Qvの
合力の変形方向成分を用いている。
図によると，変形方向の荷重QT一変形δT曲線は，変形方向角度Oが 450 の LS-Uの正加
力時ではC柱主筋が降伏したため，最終サイクルまで急激な荷重低下のみられない曲げ破壊
型の曲線となっているが， LS-Uの負加力時と他の 4体の正負両加力時では，変形方向との
なす角度が 450 以内の壁板がせん断破壊したため，最大荷重を示した後，急激に荷重QTが
低下しており，せん断型の曲線となっている。
図 2.10に，各試験体の変形方向の荷重QT一変形δT包絡線を示す。図をみると， Y壁が引
張となる正加力時では，包絡線は曲げ破壊型からせん断破壊型のものまでみられ，変形方向
によって大きく異なっている。しかし，変形方向角度Oが 00 "-'_450 の3体(LS-X，LS-VX， 
? 、
?
40 
Q(tonf) 
40 
Q.(tonf) に
'-1 d 
-60 
L..-一一一一
30 60 
o，.(mm) 
60 -60 
??
-40 
-4 
F -;) 
-40 
(a)LS-U (e =450 (b)LS-UX (e =22.50 ) 
40 40 
Qr(tonf) 
30 
L一一一一一一一ー
-60 30 60 
o1・(mm)
-60 -30 30 60 
o T(mm) 
-6 
-40 
(c)LS-X (e =0。
-5 _1¥ 
-40 
(d)LS-VX (e =-22.50 
40 4 5 
7 
図中の数字はサイクル数を示す
30 60 
δr(mm) 
-5 -4 
-40 
(e)LS-V (θ=-450 
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LS-V)では，包絡線は最大荷重時付近までほぼ同じ曲線となっている。負加力時では，包絡
線は最大荷重後の負勾配に違いがみられるものの，変形方向によらず比較的類似した形とな
っている。
図 2.11に， LS-UXと LS-VXのxおよびy方向に関する荷重一変形曲線を示す。両試験体
とも変形方向とX壁のなす角度は 22.50 ， Y壁とは 67.5。であり， X壁がせん断破壊してい
る。図をみると x，y両方向の荷重一変形曲線には変形方向の違いによる差異がみられる
ものの x方向の曲線は，両試験体とも正負両加力時で最大荷重後に急激に荷重が低下し，
変形方向の曲線とほぼ同じ曲線となっている。 y方向の曲線は，両試験体とも x方向の曲線
とは大きく異なり x方向の最大荷重よりも小さな荷重で降伏現象を示している。
図 2.12に，各試験体のxおよびy方向の荷重一変形包絡線を示す。 x，y両方向とも，
各方向に対して直交する壁(x方向ではY壁 y方向ではX壁)が引張となる場合である座標
の第 1象限に描かれる包絡線は，変形方向の違いによって大きく異なっているものの，直交
する壁が圧縮となる第3象限に描かれる包絡線は 全試験体とも比較的類似した形となって
いる。
-17-
」tonf)J川て 30 Qy(tonf) 
(y+}一~  ~(+) つの 7 
10 
(ー) - + I(X +) wr / / ---(ー)
ケ7fノJ:(mJ20 30 -20 
o x(mm) 
-7 
-6 
-5 X方向 y方向
-30 
(a) LS-UX 
30 
Qx(tonf) ヌハ戸 Qy(tonf) 
(+) lt./dグ日才砂1//ペ/目[ベシペ (+) 
-30 -2イアfl 30 -20 
一1ソ湖 10 20 o x(mm) o y(mm) 
X方向? ?
-30 
(b) LS-VX 
図中の数字はサイクル数を示す
図 2.11 xおよび y方向の荷重-変形曲線 (せん断型)
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図 2.12 xおよび y方向の荷重-変形包絡線 (せん断型)
( 2 ) 曲げ型試験体
曲げ型試験体について，変形方向に関する荷重QT一変形DT曲線を図 2.13に示す。図によ
れば，変形方向の荷重QT一変形DT曲線は，全試験体とも正負両加力時で柱主筋降伏後に荷
重上昇が緩やかになる曲げ破壊型の曲線となっている。
図 2.14に，各試験体の変形方向の荷重QT一変形δT包絡線を示す。図をみると，包絡線は
せん断型と同様に，変形方向の違いによる差異がY壁が引張となる正加力時で大きく表れて
いるものの，変形方向角度Oが 00 "-' _450 の試験体(L-X，L-VX，しV)の正加力時では，ほ
ぼ同じような包絡線を描いている。
図2.15に， L-UXとL-VXのx方向およびy方向に関する荷重一変形曲線を示す。両試験
体ともせん断型で示した試験体と同様に 変形方向とX壁のなす角度は 22.50 ， Y壁とは
67.5
0 である。図をみると X，Y両方向の荷重一変形曲線には変形方向の違いによる差異
がみられるものの，両試験体とも x方向の曲線は，変形方向の曲線と類似している。しUX
は，正負両加力時で最大荷重以降に荷重Qtが包絡線上で徐々に低下しているのに対して，
しVXは正加力時には 8サイクル目から X柱柱脚が破壊して急激に荷重Qxが低下するまで，
-19-
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図 2.13 変形方向の荷重ー変形曲線 (曲げ型)
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図 2.14 変形方向の荷重ー変形包絡線 (曲げ型)
負加力時には最終時まで荷重Qxが僅かに上がっている。 y方向の曲線は，両試験体とも x
方向とは大きく異なり， L-UXでは荷重Qyが正負両加力時とも負側の値となっており，複雑
な荷重Qy一変形δy関係となっている。また，正加力時の y方向変形、の方向と荷重Qyの向
きが一致しておらず 前項 2.3.1で述べたY壁の斜めひび割れの発生状況に対応している。
L-VXでは，正加力時(y方向荷重Qvは負方向)には通常の曲げ破壊型となっているが，負加
力時には4サイクル目以降急激に荷重Qyが低下し， 8サイクル目から再び荷重Qyが上昇し
ており，繰返しピーク時の荷重変化が激しい。
図2.16に，各試験体のxおよびy方向の荷重一変形包絡線を示す。図をみると x，y 
両方向とも荷重一変形包絡線は，変形方向の違いにより大きく異なっている。特に，せん断
型と同様，各方向に対して直交する壁(x方向ではY壁 y方向ではX壁)が引張となる正加
力で変形方向の違いによる差異が著しく y方向の L-UXでは逆せん断力を生じている。し
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図中の数字はサイクル数を示す
図 2.15 xおよび y方向の荷重ー変形曲線 (曲げ型)
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図 2.16 xおよび y方向の荷重ー変形包絡線 (曲げ型)
かし x方向の負加力では，全試験体ともほぼ同じような包絡線を描いている。
2.3.3 二方向合力の推移と合力最大値
( 1 ) せん断型試験体
図 2.17に，弱軸方向加力(LS-U)を除くせん断型試験体の 1サイクル目ピーク時までと
各繰返しピーク時の x方向荷重Qxとy方向荷重Qyの関係を示す。図には変形方向と，荒
井博士の「一般骨組内の関断面立体耐震壁の解析法J27)による弾性解析値の方向も記しであ
る。
図に示していない弱軸方向加力の LS-Uのx方向荷重Qxとy方向荷重Qyは，実験開始か
ら終了までほぼ等しく，合力の方向は変形方向と一致した。しかし，他の試験体では図示の
ように x方向荷重Qxとy方向荷重Qyの合力の方向は，壁板のひび割れ発生に伴う剛性の
低下や繰返し加力によって変化し，変形方向とは一致していない。また，変形方向が断面の
主軸に一致する LS-U(変形方向角度。=450 )と LS-V(変形方向角度 8=_450 )では x方向荷
重Qxとy方向荷重Qyはほぼ同時に最大となって合力最大値を示しているが， LS-UX(変形方
向角度e=22.50 )， LS-VX(変形方向角度。=-22.50 )ではx方向荷重Qxが最大に達した後 x
方向荷重Qxが低下し始めても y方向荷重Qyは上昇し続けており x方向荷重Qxとy方向荷
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図 2.17 x方向荷重と y方向荷重の関係 (せん断型)
??
?
?
重 Q~ は同時に最大とならない。 LS-UX と LS-VX では x 方向荷重 Qτが最大となるときに
合力も最大値を示している。
これら各試験体の合力最大値を x方向荷重弘 -y方向荷重Qγ座標系に示すと，図 2.18
のようになる。図中のO印は，試験体の断面が弱軸に対して対称(X壁とY壁が線対称)であ
ることから，これを考慮してプロットしたものである。図によれば，曲げ破壊した変形方向
角度0が 450 の LS-Uの正加力時を除くと， LS-Uと変形方向角度。が_45
0 の LS-Vの負加
力時が破線の四角形の内側に，変形方向がx方向の LS-Xの正加力時が四角形の外側にそれ
ぞれプロットされているものの，合力の最大値はすべて破線で示す四角形の辺上付近にプロ
ットされている。破線は，最も直交する壁の影響が少ないと考えられる，変形方向がx方向
の LS-Xの負加力時の最大荷重実験値を X，Y両方向にとって表した四角形である。した
がって，合力最大時では，せん断破壊した壁の面内方向の最大荷重が，変形方向にかかわら
ずほぼ一定となり，変形方向がx方向の LS-Xの負加力時の最大荷重で表される。
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図 2.18 合力最大値 (せん断型)
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( 2 ) 曲げ型試験体
図 2.19に，曲げ型試験体の弱軸方向加力(L-U)を除く各試験体のx方向荷重Q:t;と y方向荷
重Qyの関係を，せん断型と同様に示す。
x方向荷重Qxとy方向荷重Qyの合力の方向は，弾性域においても断面の主軸と変形方向
とが一致しない場合には変形方向に一致せず，せん断型と同様，壁板のひび割れ発生に伴う
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図 2.19 x方向荷重と y方向荷重の関係 (曲げ型)
，???
剛性の低下や繰返し加力によって変化している。また，変形方向がx方向の L-Xの負加力
を除き，変形方向にかかわらず¥ x方向荷重 Qxとy方向荷重 Qyはほぼ同時に最大となって
合力最大値を示している。
これら各試験体の合力最大値をx方向荷重Qx-y方向荷重Qy座標系に示すと，図 2.20の
ようになる。図中のO印はせん断型と同様に， L字形断面の対称性を考慮してプロッ卜した
ものである。変形方向角度Oが 22.50 の しUXの正加力と，変形方向がx方向の L-Xの負加
力を除けば，合力の最大値は変形方向角度θが-2.50 の しVXの負加力の値が幾分離れてい
るものの， L字形を挟む領域を第 l象限とする直交座標系で，第 2"-'4象限の各象限で破線
の交点付近に集まる傾向がある。破線は変形方向がx方向の L-X の正負両加力時(L字形断
面の対称性考慮)の最大荷重実験値を結んだものである。したがって，第 2"-'4の各象限の
任意の変形方向に対する合力最大値は象限ごとに一定となり，変形方向がx方向の L-Xの
最大荷重のベクトル和で表される。
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20 
第1象限??????ー???
U 
(一)
vx ¥ 
¥ 
¥ 
¥¥ 5 
¥ 
¥ 
¥ 
???
-20 
Qx(tonf) 
|\よ .L-~X
L-U心 ッィ/ -5 ~ ¥ f JL-X 
L-U タ/ザ | ド¥elk-VX
/土Lよ二一一-=t"fトb一一一一一ーベ令一一治
一| ¥¥一上;-V
第3象限 第4象限
e:実験値
0:対称性を考慮した実験値
-15 
-20 
図 2.20 合力最大値 (曲げ型)
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2.3.4 最大荷重
せん断塑試験体は変形方向角度。が 450 の LS-Uの正加力を除きせん断破壊しており，曲
げ型試験体は正負両加力ですべて曲げ破壊しているので，せん断型試験体と曲げ型試験体の
最大荷重実験値を分けて検討を行う。
(1 ) せん断終局強度
表2.4に，せん断型試験体の変形方向およびx方向の最大荷重実験値 tQSUd， t QSUxを示す。
表中の tRSUd， t Rsuxは，変形方向と x方向の最大荷重時のそれぞれの方向の部材角を，
t Ysuxはx方向の最大荷重時のx方向せん断変形角を表す。 x方向せん断変形角は， x壁の
曲率計測値より求めた曲げ変形をx方向変形から差し引いて求めた値である。また，計算値
cQsu 1， cQSU2は，それぞれ(2.1)式， (2.2)式の平面壁の終局強度式 28)および富井・江崎の壁板
のスリップ破壊時水平耐力式 29)をX墜に適用した時の値である。
]0068PMO行σB+ 180)/_ ，1¥ 1_ 1 
AUl=i JM/(Q D)+012+27机 h'Pwh +0.1σoJhe' j 
(' QSU2 = (2.4-)瓦+3400 Ps )t. 1
ただし
ん :断面を等価長方形断面に置換した時の幅
D 壁の全長
Pte 等価引張鉄筋比(%)=100αtj(he .d) 
atは引張側柱主筋の断面積
d = D -Dc /2 (D(は圧縮倶Ij柱のせい)
σ川 :水平せん断補強筋の降伏点強度
Pwh 等価水平せん断補強筋比
σB コンクリートの圧縮強度
M/(Q. D) :せん断スパン比
σ。平均軸方向応力度(ここではOとした)
} 応力中心間距離=(7j8)d 
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(2.1 ) 
(2.2) 
表 2.4 最大荷重(せん断型)
実験{由 計算値 実験偵/計算u官
試験体名 ん. ，Q、l ，Rs， I ，QSl:< rIと，" fγ円，'" ιQ、1I ，Q¥l.! ，Q、Ix ，Q、Ix 
I白] (tonf) XIO <md. (tonf) ( lO<r川1.) (j () lmcl.) (tりnf) (tonf) ，QSll ，QSI2 
L~う-(T + 27.74 27.83 
-30.00 5.95 -21.41 -4.28 -3.68 0.77 0.77 
L，)-lャX + 27.26 8.21 26.66 8.11 7.02 26.41 29.69 1.01 0.90 
-30.42 10.02 -24.55 -8.91 -8.95 0.93 0.83 
Iβ-X + 31.50 8.57 31.50 8.57 8.35 25.19 28.98 1.25 1.09 
-27.44 8.49 一27.44 -8.49 -6.34 1.09 0.95 
LS-VX + 30.00 5.60 25.87 5.14 4.60 25.90 30.09 1.00 0.86 
-28.41 10.06 -22.65 -5.20 -5.09 0.87 
Iぷ一V + 33.68 9.93 26.1:3 6.81 5.43 26.29 28.68 0.99 0.91 
-31.18 9.28 -19.19 -7.02 -8.85 0.73 0.67 
平均 6.48 0.96 0.86 
変動係数 16.6% 14.4% 
'----
PS 壁板のせん断補強筋比
:壁厚
:柱中心間距離
表によれば，変形方向の最大荷重実験値，QSUdは，変形方向によって大きく異なっている。
正加力では，変形方向角度Oが-22.50 の LS-VXが少し小さいものの，変形方向が強軸(変形
方向角度0が 450 )に近づくにつれ，変形方向の最大荷重，QSUdは大きくなっている。負加力
では，変形方向がx方向の LS-Xが最小で，変形方向とx方向のなす角度(変形方向角度0の
絶対値)が大きくなるほど，変形方向の最大荷重，QSUdは大きくなっている。
せん断破壊したX壁の面内方向(x方向)の最大荷重 tQSUxについてみると，面外に変形が
生じない LS-XのX壁では， Y壁が引張フランジになる正加力のx方向最大荷重，QSUxは，
負加力の値に対して約 15%大きくなっている。これは引張側柱に対する直交方向の壁の拘
束効果によるものと考えられる。また， LS-Xのx方向最大荷重実験値，QSUxの計算値との比
をみると，正加力時ではスリップ破壊時の計算値 cQSU2に対して 1.09，負加力では計算値。SUIに対して1.09であり，実験値が計算値を若干上回っている。
X壁が面外に変形する試験体のx方向荷重最大値，QSU;¥は， x壁の面外のいず、れの方向に
変形する場合にも，変形方向とX壁のなす角度が大きいほど明らかに小さくなっている。ま
? ?
?
? ， ?
た，面外に変形する場合にも面外に変形が生じない LS-Xと同様に.Y壁が引張フランジに
なる場合のx方向最大荷重rQSUx~え圧縮の場合の値よりも大きい。
(2) 曲げ終局強度
表 2.5に曲げ型試験体の変形方向 xおよびy方向の最大荷重実験値 rQBUd' ，QBUx' 
，QBUvを示す。表にはそれぞれの方向の最大荷重時の，その方向の部材角，RBUd' rRBUx' 
，RBUVも併せて示した。
変形方向角度0が450 のL-Uの正加力と変形方向角度θが-22.5。の L-VXの負加力では，
計測装置の限界から変形方向の終局強度を確認できていないが，得られた最大荷重は極めて
大変形に至ってからの値であるので，ここではこれを終局強度とみなした。
表中の計算値は，図 2.21(a)に示すように連続する墜を無視して，壁ごとの最大荷重を(2.3)
式の平面壁に関する終局曲げ強度略算式 28)より求め，荷重ベクトルの和の変形方向成分を
L形断面耐震壁の終局強度とする方法C.QBU')' 同図(b)に示すように. L形断面を変形方向
の軸線上に投影して壁の全長Dを決め，壁板部分に投影された鉄筋をすべて壁筋とみなして
(2.3)式により終局強度を求める方法(cQBU2)' および同図(c)に示すように L形断面を変形方
向の軸線上に投影し 鉄筋の投影された位置から圧縮合力中心位置までの距離を考慮して，
(2.4)式により終局強度を求める方法C.QBU3)で算出した値である。なお，計算値 cQBU3の算
出では，柱と壁の縦筋はそれぞれの重心位置に引張り合力の中心があるものとして取り扱い，
圧縮合力中心は 計算を単純にするため柱中心とした。
表 2.5 最大荷重(曲げ型)
実験値 計算値 実験値/計算値
試験体名 方 tQBl tRBI d tQl3lx tRBl x tQIl、 IRBI、， QIlIJ ，QBI2 QJlI:l tQBt d Qllld tQJlI 
向 (lonO (10 Jr日【1.) (lonf) (10Irad.) ([onf) ( 10'racl.) (lonf) ([onf) (lonf) ，QIlI'1 QBll ‘QBI:¥ 
L-U + 8.03 62.33 7.52 2.69 5.07 20.26 9.74 5.47 5.48 0.82 1.47 1.47 
ー -11.37 -28.35 -8.27 20.65 -7.81 19.43 9.74 9.65 1.17 1.17 1.18 
L-UX + 9.75 15.28 11. 75 14.47 9.00 9.63 10.85 1.08 1.01 0.90 
一 -10.03 -19.75 -8.12 18.43 -6.67 5.25 8.91 1.11 1.04 1.13 
L-X + 14.76 1.77 14.76 1.77 6.89 14.83 14.56 2.14 1.00 1.01 
-9.66 -30.03 -9.66 30.02 6.89 6.82 1.40 1.40 1.42 
L-VX + 15.93 20.55 14.14 18.61 -7.88 18.14 9.00 13.62 16.07 1.77 1.17 0.99 
-1 -12.80 -50.74 -9.71 47.70 11.87 1.42 0.94 1.08 
L-V + 15.99 31.10 14.14 21.99 -8.83 32.80 9.74 14.74 15.12 1.64 1.08 1.06 
一 ー14.59 -3.65 -8.81 30.48 12.90 2.43 1.50 0.99 0.96 
平均 1.41 1.13 1.12 
変動係数 27.3% 15.9% 17.0% 
??? 、
?
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図 2.21 曲げ終局強度計算法
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cQBU = {O.9a，σy刊 V05N(l-B;Jメ -・(2.3)
cQrF(GIl久y，i.li) /h -・(2.4)
ただし，
αf : ':71張側柱の主筋全断面積
σ y :引張側柱の主筋の降伏点強度
aw :壁の縦筋の全断面積
σwy :壁の縦筋の降伏点強度
N :軸方向力(ここではOとした)
B :圧縮側柱の幅
D :壁の全長
σB :コンクリートの圧縮強度
h :加力点高さ
α5.1 :投影された柱および壁の鉄筋断面積
?、〕
σ.n.1 :投影された柱および壁の降伏点強度
:図 2.2](c)に示す鉄筋間距離
表によれば，変形方向の最大荷重，QBUdは，変形方向によって大きく異なっている。正加
力では，変形方向が強軸(変形方向角度。=_450 )に近づくにつれ，変形方向の最大荷重，QBUd
は大きくなっているものの，変形方向角度Oがそれぞれo(1 ， _ 22.5 0 ， -45 0 の L-X，L-VX， 
L-Vの3体の差は小さい。負加力では変形方向がx方向の L-Xが最小で，変形方向と x方
向のなす角度が大きくなるほど，変形方向の最大荷重，QBUdも大きくなっている。
計算値 cQBUIに対する変形方向の最大荷重，QBUdの比は，変形方向角度Oが 450 の L-Uの
正加力で lより小さく，その他は大きい。特に，変形方向角度。がそれぞれo0 ， -22.50 ， 
_450 の L-X，L-VX， L-Vではかなり大きな値となっている。これは，計算値 cQBUIでは 2
枚の壁の連続性を全く無視しているためであり， L-X， L-VX， L-Vのような変形方向の場合
には，直交壁の境界効果が大きく現れることを示している。したがって，一般的な設計で行
われているような， L形断面耐震壁を各方向ごとに分割して計算する方法の誤差は大きいと
いえる。
計算値cQBU2とcQBU3は，変形方向角度。がそれぞれ 22.50 ， -22.50 の L-UXと L-VX以
外はほとんど同じ値であり， L-UXでは正負加力の非対称性にもかかわらず変形方向の最大
荷重，QBUdは正負ほぼ等しく，計算値 cQBU2がよく対応しているが， L-VXでは正負で荷重
が異なり，計算値cQBU3がよい対応を示している。
計算値cQBU3と変形方向の最大荷重，QBUdを比較すると，変形方向角度。が 450 の L-Uの
正加力と，変形方向がx方向の L-Xの負加力で大きく異なっているが 他はおおむね良く
対応し， 2者を除く ，QBUd/ c QBU3は 0.90""1. ] 8，平均].04(変動係数 8.8%)となっている。 L-
U の正加力と L-Xの負加力の変形方向の最大荷重，QBUdは，計算値【 QBU3に対して約 40%大
きい値となっているが，これらの二方向加力時の変形方向は，圧縮となる柱がいずれも 2本
になる場合である。計算の応力中心問距離が短すぎることや，最大荷重時には鉄筋がひずみ
硬化域に入っていることなどが考えられる。
2.4 まとめ
本章では，鉄筋コンクリ-ト L形断面耐震壁模型の，加力方向をパラメータとした二方向
加力実験を行い，加力方向の違いによる L形断面耐震壁のひび割れ状況，荷重一変形関係，
??? 、
?
方ー向合力，最大荷重の差異について検討した。得られた主な結果は次のとおりである。
1) ひび割れ状況は，せん断型および曲げ型ともに，変形方向に対して角度の小さい壁では
変形方向による差異が少なく，変形方向に対して角度の大きい壁の方に変形方向による
顕著な差異が表れている。
2) 変形方向の荷重一変形曲線は，せん断型，曲げ型ともに， Y壁が引張フランジとなる方
向で変形方向による差が大きい。また xおよびy方向の荷重一変形曲線は，変形方向
に対して角度の小さい壁の面内方向の曲線には変形方向による差異が小さく，変形方向
に対して角度の大きい壁の面内方向の曲線に，変形方向による違いが大きく表れている。
3) x方向荷重Qxとy方向荷重Q.の合力の方向は，せん断型，曲げ型ともに変形方向と一
致しない。また，せん断型のx方向荷重Qxとy方向荷重Qvは，変形方向が主軸に一致し
ない場合には同時に最大とならないが，合力最大時にはせん断破壊した壁板の面内方向
の荷重が最大値を示し，この最大値が変形方向にかかわらずほぼ一定のx方向荷重Qxも
しくはy方向荷重Q"で表される。曲げ型では x方向荷重Qxとy方向荷重Qyはほぼ同時
に最大となって合力最大値を示し，合力最大値がL字形で挟む領域を第 1象限とした直
交座標系の第2""4象限ごとに一定のx方向荷重Qx' y方向荷重Q"で表される。
4) 変形方向のせん断終局強度および曲げ終局強度は，変形方向によって大きく異なる。し
かし，曲げ終局強度はL形断面を変形方向の軸線上に投影し，投影された鉄筋の位置か
ら圧縮合力中心までの距離を考慮した計算法によっておおむね評価できる。
上記のように，実験結果はし形断面耐震壁の弾塑性性状が，変形方向によって大きく異な
ることを示している。
一般の設計では， L形断面耐震壁はx方向と y方向の二方向に分けて計算を行い x方向
の計算にはx方向の耐震壁のみを計算に入れ，直交方向である y方向の耐震壁の効果は余裕
として残してあるともいえ，計算を単純化するために安全側の評価を行っている。しかし，
実験結果をみると，せん断破壊する壁板の面内方向のせん断終局強度は 直交する壁がある
にもかかわらず面外変形によって低下している。また，曲げ破壊型の変形方向角度Oが+450
では x方向の曲げ終局強度は境界応力の影響の少ない変形方向角度Oが 0。の負加力より
小さくなっている。これらのことは，直交方向の壁を無視する一般の設計が常に安全側とな
るとは限らず，危険側となる場合もあることを示しており， L形断面耐震壁の終局強度に及
ぼす加力方向の影響を明らかにすることが必要である。
? 、
?
?、
】
第 3 3金二早
一方向水平力を受けるL形断面耐震壁のせん断終局強度
3.1 はじめに
前章では，加力方向の異なる L形断面耐震壁のせん断終局強度について，変形方向のせん
断終局強度は変形方向によって大きく異なること。 X，Y両方向の荷重は変形方向が主軸に
一致しない場合には同時に最大とならないが，合力最大時にはせん断破壊した壁板の面内方
向の荷重が最大値を示し，この値が変形方向にかかわらずほぼ一定となること。および，せ
ん断破壊する壁板の面内方向のせん断終局強度は，面外変形によって低下することが明らか
になった。
本章では，さらに二方向水平力を受けるL形断面耐震壁のせん断終局強度を検討するため，
せん断破壊することを目標として設計した，壁断面形状や壁高さを変えた各種のL形断面耐
震壁模型に， 二方向水平力と軸力を加えた正負漸増繰返し加力実験を行った結果について述
べる。この実験結果と， L形断面耐震壁との比較のために行った単一平面壁の実験結果とを
合わせ， 二方向水平力を受ける L形断面耐震壁のせん断終局強度の考察を行い， 二方向せん
断終局強度，および壁板のせん断終局強度と面外変形の関係について明らかにする。
3.2 実験概要
3.2.1 試験体
試験体の壁断面は，柱形のある L字形であり，壁断面の図心上に鉛直力を加えるため上部
に加力スラブを設けた。試験体の形状，壁断面および本章で用いた各部の名称を，図 3.1と
図3.2に示す。試験体の種類は，図 3.2に示すように柱断面 15cmX15cm，壁内法高さ 108cm，
X壁内法長さ 90cmを共通として，壁断面が等辺のもの(以後， LSF型と呼ぶ)と， Y壁がX
壁に対して短辺(Y壁内法長さ 50cm)および長辺(Y壁内法長さ 130cm)となる不等辺のもの(以
後，それぞれLSS型， LSL型と呼ぶ)の 3種，および壁断面が等辺で柱断面 10cmX10cm， 
壁の内法長さ lOOcmを共通として，壁高さ l08cmのものと 63cmのものの 2種(以後， LaS 
型， LbS型と呼ぶ)の合計 5種とし，表 3.1に示すような 19体を製作した。壁厚は全試験
体共通で 5.2cmとして設計したが，作成された壁厚の寸法は表 3.1に併記した値となった。
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(a)LSF型
記 号
(b)LbS型
図 3.1 試験体形状 (単位 mm)
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図 3.2 壁断面形状 (単位 mm)
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なお，この壁厚はX，Y両壁ともに壁各部 9カ所の壁厚測定値の平均である。
壁の配筋は全試験体共通で4φ のなまし鉄線を縦横とも@6cmとした。柱の配筋は，主筋
として断面 15cmX15cmの柱には 4-D13と 4-DIOの8本を，断面 10cmX10cmの柱には 4-
DI3を使用した。柱のせん断補強筋は両柱ともに4φ@3cmの角スパイラル筋を巻いた。壁
のせん断補強筋比Ps'柱の全鉄筋比Pg' および帯筋比Pwは表 3.1に示すとおりである。
図 3.2(d)，(ηに示す比較実験用の単一平面壁は， L形断面試験体の LSF型， LSS型， LSL 
型のX壁と同一寸法で等配筋の試験体名 ISと， LaS型， LbS型のX壁と同一寸法で等配筋
のIaS，IbSの3体を製作した。
コンクリートは，すべて豆砂利普通コンクリート(砂利の最大寸法 10mm)を使用した。打
設は鉛直打ちとし，基礎スラブと壁・加力スラブの 2回に分けて行った。コンクリートと鉄
筋の力学的性状はそれぞれ表 3.2，表 3.3に示す。
表 3.1 試験体の寸法， 壁厚および配筋
柱寸法 Y壁内法 壁内法 壁厚$ 壁配筋 柱配筋
シリーズ|試験体名| 長さ 高さ X壁 Y壁 径・間隔 X壁 Y壁 径本町鉄筋比
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) PS(%) ps(%) (間隔mm)I (%) 
LSF-U 48 52 0.43 0.40 主筋
LSF-UX 51 55 0.41 0.38 4一013
LSF型 ILSF-X 150*150 900 1084 53 52 4φ@60 0.39 0.40 
LSF-YX 54 55 0.38 0.38 p仙=0.56
LSF-YYX 53 50 0.39 0.41 帯筋
LSF-Y 51 54 0.41 0.39 4φ@30 
LSSF-X 54 52 0.39 0.40 主筋
LSS型 ILSSO-X 500 50 51 0.42 0.41 4一013
LSSO-Y 50 50 0.42 0.42 
LSLF-X 150*150 1084 52 59 4φ@60 0.40 0.35 Pw=0.56 
LSL型 ILSLD-X 1300 54 58 0.39 0.36 帯筋
LSLF-Y 53 56 0O .401 0.374φ@30 
平面壁| IS 51 
LaSF-X 60 53 0.35 0.39 
LaS型 ILaSF-Y 1000 1084 56 55 0.37 0.38 主筋
LaSO-X 55 54 0.38 0.39 4-013 
LbSF-U 100*100 54 57 4φ@60 0.39 0.37 
LbS型 LbSF-X 53 56 0.39 0.37 帯筋 Pw=0.82 
LbSF-Y 1000 634 52 55 0.40 0.38 4φ@30 
LbSO-X 56 53 
00337 8 039 平面壁| IaS 1084 57 
IbS 634 55 
* : 9点の平均値
?，?? ?
表 3.2 コンクリ ー トの力学的性状
シリーズ 試験体名 圧縮強度 σ 1¥ 引張強度ισ1 ヤンゲ係数 E1/;¥* 
Ckg f/cm~) Ckgf /crnつ cl 0' kgf! crn2) 
L.SF-li 200 20. ~) 1.92 
[βF-llX 18H 20.0 1.69 
lぷF'rlLSF-X 215 18.9 2.11 
LSF-YX 227 21.8 1.97 
LSF-YYX 213 20.~~ 1.79 
LSF-Y 230 18.0 1. 77 
LSSド-X 219 23.0 1.77 
LSSJ1ll LSSD-X 240 23. ~~ 1.53 
LSSD-Y 202 17.2 1.82 
LSLF-X 212 19.9 1.89 
LSL型 LSLD-X 223 16.0 2.09 
LSLF-Y 253 22.4 2.07 
平面壁 IS 269 20.2 2.30 
LaSF-X 235 23.4 2.21 
LaS型 LaSF-Y 234 23.0 1.98 
LaSD-X 232 23.6 2.14 
LbSF-U 249 22.5 2.21 
LbS暫 LbSF-X 241 21.3 2.25 
LbSF-Y 245 24.4 2.22 
LbSD-X 253 22.8 2.21 
平面壁 IaS 268 25.0 2.33 
IbS 251 22.9 2.15 
*:圧縮強度の1/3応力点の割線弾性係数
表 3.3 鉄筋の力学的性状
シリーズ 鉄筋 断面積 降伏強度 引張強度 備考
(cm2) Ckgf!crnl) Ckgf/crn!) 
D13 (公称)本 3410 4980 29.1 柱主筋
LSF型 D10 (公称)珍 3520 4940 28.6 柱主筋
4φ 0.124 2370牢牢 3730 44.7 壁筋，柱補強筋
LSL型 D13 (公称)* 3640 5300 28.1 柱主筋
LSS型 D10 (公称)* 3610 4960 30.2 柱主筋
IS 4φ 0.125 2230本本 3440 40.2 壁筋，柱補強筋
LaS型 D13 (公称)* 3830 5760 2~).9 柱主筋(L形)
LbS型 D13 (公称)本 3870 5640 2~). 7 柱主筋(IaS，IbS)
IaS 4φ 0.125 1770牢* 2900 54.5 壁筋
1bS 4φ 0.125 1620*申 2900 50.9 柱補強筋
ホ:JIS G3112参照
**: 0.2%耐力法による
? ?? 、
?
3.2.2 加力方法および計測方法
加力装置を図 3.3に示す。軸圧縮力は油圧回路にリリーフ弁を取り付けて，常に設定した
圧縮力を維持できるようにした油圧ジャッキにより壁の図心位置に加えた。二方向水平力は，
第2章で述べた実験と同様に，同図(a)に示すように壁頂部の水平面上に 3台のアクチュエ
ータを配置するこ方向加力装置と制御システムを用いて加力スラブに加えた。
加力方法は荷重方向を定める(荷重方向制御)実験と，変形方向を定める(変形方向制御)実
験の 2種を設定した。荷重方向を定める実験では，①号機でねじれが生じないように制御し
ながら，②号機でx方向変位を与え，同時に①，②，③号機から X，Y方向荷重を計測し，
その合力の方向(荷重方向)が所定の方向となるように③号機の変位を制御することで加力ス
ラブに強制変形を与えた(以後，荷重方向とX壁とのなす角度を荷重方向角度と呼ぶ)。また，
変形方向を定める実験では，①号機でねじれが生じないように制御しながら，変形方向が所
定の方向となるように②，③号機で加力スラブに強制変形を与えた。
各試験体の制御方向は図 3.4に示すようにx軸を基準とし，それぞれの制御方向に対して
変位漸増繰返し加力を行った。繰返し変位振幅は各サイクルピーク時のx方向部材角 Rxで，
1000分の1， 2， 4， 6， 10， 15， 20rad.(LSF型のみ1， 2， 4， 6， 10， 20rad.)となるようにし
た。同図には，それぞれの制御方向に対する試験体名を示し，変形と荷重に対する座標系も
併せて示した。軸圧縮力は，コンクリートの圧縮強度σBが 240kgf/cm2で軸圧比(N/(AσB) ， 
N:軸方向力，A:壁断面積)が 0.1となるように， LSF型で 38.6tonf，LaS型と LbS型で 32.2tonf，
LSS型で 33.7tonf，LSL型で 43.6tonf 平面壁の ISで 22.0tonf， IaSとIbSで 17.3tonfと設
定した。
変位の計測は，加力スラブの4ケ所の水平変位と柱頂部の鉛直変位 および壁高を 6分割
した各区間の回転角を，第2章の実験と同様の方法で計測した。また，柱と壁の脚部では，
柱主筋とX，Y両壁の壁筋のひずみ度を計測した。なお，以後の考察に用いる水平変位は，
柱頂部の鉛直変位を用いて，標点の位置から壁頂部位置(LbS型と IbSのみ壁高さ 63cm，他
は壁高さ 108cm)に補正し，すべて部材角で表示してある。
? ??? 〕
y(+) 
???
カウンターウェイ H
アクチュエータ③
1718 
???
」?
カウンターウエイト
反力フレーム
(a)平面図
油圧ジヤツ ???
アクチュエータ②
c土コ
カウンターウェイト
反力床
(b)側面図
図 3.3 加力装置図 (単位 mm)
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シリース 変形方向制御荷重方向制御
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図 3.4 制御方向と試験体名
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3.3 実験結果
3.3.1 ひび害IJれおよび、破壊状況
全試験体の実験終了時のひび割れ状況を， X， Y両壁を展開して，各型ごとに図 3.5，図
3.6，図 3.7に示す。図のひび割れは，すべてし字形の外側の面について示している。
X壁では，制御方向， Y壁長さ，壁高さの違いにかかわらず，全試験体とも正加力時にC
柱付近で発生したひび割れと，負加力時にX柱付近に発生したひび割れが，それぞれ変形の
増大に伴って約 450 の角度を保ちながら伸展し交差した。すべての試験体において壁中央
Y壁 C柱
(a)LSF-U (荷重方向角度450 ) 
Y柱 Y壁 C柱 X壁 X柱
(b)LSF-UX (荷重方向角度22.50 ) 
Y柱 Y壁 C柱 X壁 X柱
(d)LSF-VX (荷重方向角度-22.50 ) 
Y柱 Y壁 C柱 X壁 X柱
(e)LSF-VVX (荷重方向角度-33.750 ) 
Y柱 Y壁 C柱 X壁 X柱 Y柱
(c)LSF-X (荷重方向角度00 ) 
図 3.5 ひび割れ状況 (LSF型)
? ??
??
部で斜めひび割れが拡大し，続いてコンクリートの剥落や圧壊がみられ，終局に近づくにつ
れ激しい破壊状況を示してせん断破壊した。
Y壁では，壁高さやY壁長さにかかわらず，制御方向ごとに異なる破壊状況がみられ， X 
壁と問機なコンクリートの剥落や圧壊がみられたのは，制御方向が士450 のLSF-U，LSF-V， 
Y柱
Y柱 Y壁
(e) LSLD-X (変形方向角度00 ) 
Y柱
図 3.6 ひび割れ状況 (LSS型・ LSL型・ IS)
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LSSD-V， LaSF-V， LbSF-U， LbSF-V だけであり，その他の試験体は終局時においてもY壁
は健在であった。 LSF-VではY柱柱頭部分が正加力時にせん断破壊し， LaSF-V と LbSF-U
ではY壁がせん断破壊した。
Y柱 ygl C 柱 x~~ x柱
(a)LaSF-X (荷重方向]角度0') 
(b)LaSF-V (荷重万向角度-45 ) 
yf笠 C柱 xgif
(c)LaSD-X (変形方向角度00 ) 
X柱
Y 
(f)LbSF-X (荷重方向角度o) 
(g)LbSF-V (荷重方向角度-450 ) 
(変形方向角度00 ) 
C 柱 X柱
(i)IbS 
図 3.7 ひび割れ状況 (LaS型・ LbS型・ IaS ・IbS)
?
??
?
『
単 J平面壁の IS，laS， IbSについては，同一寸法のX壁とほぼ同様なひび割れ状況とな
ってせん断破壊したが IaSのみ柱j三筋の降伏後にせん断破壊した。
3.3.2 荷重一変形曲線
第2章で述べたように，L形断面耐震壁では変形方向と荷重方向は一致しないので，制御
方向(荷重方向制御の実験で、は荷重方向，変形方向制御の実験では変形方向)についての荷重
Qr一変形RT曲線を，図 3.8""'図 3.11に示す。
荷重方向角度が 450 の LSF-U， LbSF-Uと 22.50 の LSF-UXの3体の正加力時には， c 
柱主筋が降伏したので，曲線は曲げ破壊型となっているが，他の試験体では終局時の変形が
小さく，正負両加力時ともせん断破壊型の曲線となっている。
図 3.9(g)，図 3.10(d)，図 3.11(e)に示す平面壁については， IaS以外の 2体の曲線は正負両
加力時ともにせん断破壊型となっているが， IaSは正加力時に柱主筋が降伏したため，曲げ
せん断型となっている。
各試験体のx方向についての荷重一変形包絡線を，図 3.12，図 3.13に示す。
図 3.12(a)の荷重方向のみを変化させた LSF型の正加力時では，曲げ破壊した荷重方向角
度が 450 と22.50 の LSF-Uと LSF-UXを除く 4体は，荷重方向角度が-22.50 の LSF-VXの
最大荷重が大きいものの 最大荷重時までほぼ同様の曲線となっている。負加力時について
は，最大荷重に達するまでの包絡線には，試験体ごとによる差はほとんどみられない。
同図(b)は壁高の異なる LaS型と LbS型のx方向加力であり，荷重方向制御と変形方向制
御および平面壁とを比較したものである。壁高の低い LbSF-X，LbSD-Xは，正負両加力時
ともほぼ同じ曲線となっており，制御種別の違いが表れていない。しかし，壁高の高い LaSF-X
と LaSD-Xの正加力時には異なった曲線になっており，制御種別による差異がみられる。な
お，平面壁の laSは柱主筋の降伏を伴ってせん断破壊したため，正負両加力時に LaS型より
も変形が大きくなっているが 負加力時の最大荷重は LaS型とほぼ同じである。
同図(c)は LaS型と LbS型の荷重方向制御での主軸方向加力(荷重方向角度が:t450 )であ
るが，負加力時に比べて正加力時は試験体ごとの違いが大きい。
図 3.13(a)は， Y壁の短い LSS型と平面壁を比較したものである。 LSS型の 3体は，正負
加力時ともに最大荷重時までの曲線形状に違いはみられないが，変形方向角度が-450 の
LSSD-Vの正加力時には x方向加力の 2体に比べ小さい変形のうちに最大荷重に達した。
また， X壁と同一形状の平面壁 ISとを比較すると，負加力時はほぼ同様の曲線となってい
るが， Y壁が引張フランジとなる正加力時には異なった曲線となっている。
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Q.， (tonf) 
50 
Qr (tonf) 
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(c)LSF-X (f)LSF-V 
図 3.8 荷重ー変形曲線 (LSF型)
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図 3.9 荷重ー変形曲線 (LSS型・ LSL型・ IS)
???
?
同図(b)はY壁の長い LSL型と平面壁 ISを比較したものであるが， LSS型と同様の傾向を
示している。
また，同図(c)はY壁の短い LSS型と Y壁の長い LSL型の x方向加力を比較したものであ
るが，両者の曲線形状に違いはみられなかった。
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(b)LaSF-V (d)IaS 
-50 L -SO 
図 3.10 荷重-変形曲線 (LaS型・ IaS)
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図 3.II 荷重ー変形曲線 (LbS型・ IbS)
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図 3.12 x方向荷重ー変形包絡線 (LSF型・ LaS型・ LbS型)
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(c)LSS型とLSLのX方向加力
図 3.13 x方向荷重-変形包絡線 (LSS型・ LSL型)
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3.4せん断終局強度に関する考察
14.1 二方向せん断終局強度の検討
全試験体の.各制御方向における最大荷重実験値QTを表 3.4に示す。同表のQt' Q￥およ
びRr' R~ は，それぞれ最大荷重 Q7 をとる時の x およびy 方向の荷重と変形である。等辺
し形断面のものについて， これらの荷重をx方向荷重Q¥-Y方向荷重Qv座標上に示すと，
図3.14のようになる。ただし， 同図には，L形断面の対称性を考慮した値を含めて，全周
にわたってプロットしである。また，次章で述べる二方向曲げ終局強度計算値の三角形を一
点鎖線で示した。同図には，それぞれのX壁と同一形状の平面壁 IS，IaS， IbSの最大荷重
実験値(正負両加力時の平均値)を，X， Y軸の正負両方向にとって表される四角形(実線)と，
最も直交する壁の影響が少ないと思われる試験体の，負加力時の最大荷重実験値で表される
四角形(破線)を併記した。また，図中の()内の角度は，表 3.4のX，Y両方向の変形Rr' R下
から求めた，最大荷重時の変形方向角度を示している。
図によれば，前述した2つの四角形は，どの型においてもほぼ近似している。また， 最大
荷重実験値は，おおむね平面壁の最大荷重実験値で表される四角形付近にプロットされる傾
向があるが，荷重の正負(直交する壁が圧縮フランジ， もしく は引張フランジとなる場合)や，
荷重方向(x方向荷重 Qxの場合は y方向荷重 Qvの大小)の違いによる差異がみられる。
表 3.4 制御方向最大荷重
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-印は変形方向を定めた実験のため、 Qrは変形方向最大荷重を示すc その他は荷重方向最大荷重を示す
? 』? 、
?
荷重方向角度がo。と22.50 の LSF-U，LSF-UX， LbSF-Uの 3体は，正加力時に曲げ破
壊したため，実線の四角形に対して大きく内側にプロットされており，次章で述べる曲げ終
局強度計算値を表す三角形の斜辺付近にプロットされている。また，荷重方向角度が-22.5。
とO。のLSF-VX， LaSF-X，変形方向がx方向の LbSD-Xの3体の正加力時が多少大きめに
なっているが， 他はすべて実線で示した平面壁の実験値による四角形上にほぼプロットされ
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ている。正加力時に実線の四角形から飛び出している LSF-VX，LaSF-X， LbSD-Xの変形方
向角度は，それぞれ_80 ， 140 ， -7。となり x軸方向に近い。
不等辺し形断面の LSS型と LSL型について，同様にフロッ 卜したものを図 3.15に示す。
図にはX壁と同一形状の平面壁の最大荷重を， y軸に平行な 2本の直線を用いて示している。
図によれば，両型ともに，実験値は 2本の直線付近にフロットされているが x軸となす角
度が大きくなるにつれてx方向荷重が小さくなり，また，負加力時よりも正加力時の最大荷
重が大きい傾向が見られる。
3.4.2 壁板のせん断終局強度に及ぼす面外変形の影響
前項 3.4.1 の二方向せん断終局強度図をみると，どの型についてもせん断破壊した壁板(以
後，主壁と呼ぶ)に平行な方向の最大荷重は，合力の方向と主壁とのなす角度が大きくなる
につれて低下しており，また，直交する壁が引張りフランジとなる方が圧縮となるときより
も大きくなっている。ここでは，この主壁の最大荷重に及ぼす，加力方向の違いの影響につ
いて検討する。
X壁とY壁のうち，せん断破壊した壁板(主壁)に平行な方向(以下，主壁方向と呼ぶ)の最
大荷重，Qsuと，その時の主壁の面内方向変形Rsuを表 3.5に示す。また，最大荷重，Qsuと荷
重方向との関係を，図 3.16に示す。同図は，形状の異なるし形試験体(LSF型， LaS型， LbS 
型， LSS型， LSL型の 5シリーズ)を比較するために，最大荷重，Qsuをそれぞれの主壁と同
形状の平面壁の最大荷重実験値(正負両加力時の平均値)によって無次元化した値(以後，強
度比と呼ぶ)を横軸にとり，縦軸には荷重方向角度をとったものである。
この図によると，負加力時において平面壁の最大荷重より大きい値を示す試験体の荷重方
向角度は， +22.50 "-'-22.50 と広範囲にわたる。同図中①は，荷重方向角度を_450 に定めた
LSLF-Vであるが，この試験体は直交壁が他の試験体に比べ長いため剛性が高く，面外への
変形が少ないので，実験値は平面壁に近い値をとっているものと思われる。また，図中②は，
変形方向角度が_450 の LSSD-Vであるが この試験体は平面壁より最大荷重が低く，荷重
方向角度を_450 とした①の LSLF-Vよりも低い。これは，変形方向角度が-45。と面外への
変形が大きくなるためと考えられる。また，正加力時においても， LaS型を除くと，各シリ
ーズの中で最も大きい最大荷重を示した試験体の荷重方向角度は _70 "-'_210 と広範囲に
わたる。
最大荷重，Qsuを示す荷重方向角度が正負両加力とも広範囲となっているので，変形方向
角度との関係を同様に図 3.17に示した。同図の負加力時では，図 3.16の負加力時に示して
? 、
?
? 、
?
表 3.5 破壊 した壁板の最大荷重
lFhuJJs寺 負加力時
シリーズ 試験体r1壁 tQSl' RSl' tQSl tQ~';l R~l 
l (dlQh hi'l・ 6 (ton[) ( 1 0 .lracU lιJ~l 円 (tonf) (l0 lrad') 
LSF-P X 取l 22.68 l.61 0.73 29.96 4.80 0.961 
LSF-UX X 測候 l 29.01 4.47 0.93 32.94 5.88 l.061 
l~~ド型 LSF-X X 34.54 3.74 1.1 3:~ .4 3 3.66 1.04 
LSF-VX X 40.28 4.27 1.29 32.50 4.63 1.041 
LSF-VVX X 32.76 4.24 1.05 29.45 5.51 0.941 
しSf'-V Y 30.64 4.31 0.98 29.53 3.93 0.951 
L~Sド-X X 33.61 8.22 l.08 3:3.79 6.86 1.081 
じうS型 LSSD-X X 34.28 8.68 1.10 31.64 6.60 l.0 1 
LSSD-V X 32.92 6.82 1.05 30.17 6.70 0.971 
LSLF-X X 33.58 8.70 1.08 3:~.20 6.62 1.031 
LSし型 l~SLD-X X 36.01 6.84 1.15 3:3.51 6.89 1.07 
LSLF-V X 32.08 6.89 1.03 :3l.03 6.38 0.991 
平面壁 IS 31.:30 10.67 31.13 8.39 
LaSF-X X 30.10 4.26 1.21 26.67 4.00 1.07 
LaS型 LaSド-V Y 21.36 4.53 0.86 21.30 1. 78 0.86 
LaSD-X X 24.14 3.44 0.97 24.49 2.78 0.99 
平面壁 IaS 25.25 9.22 24.44 6.98 
LbSF-l1 X 事 24.67 4.40 2D.26 5.52 0.89 
LbS型 LbSF-X X 37.08 4.92 1.13 34.20 5.41 1.04 
LbSF-V Y 33.94 7.30 1.03 27.76 4.43 0.84 
LbSD-X X 40.16 5.58 1.22 34.93 5.44 1.06 
平面壁 IbS 33.94 8.08 31.91 7.62 
LS-U X 21.41 3.68 0.78 
Y 21.01 4.04 0.77 
LS型 LS-UX X 27.89 7.02 l.02 24.74 8.96 0.90 
(第2章)LS-X X 31.50 8.35 l.15 2?.44 6.34 1.00 
LS-VX X 26.86 4.60 0.98 2::L75 5.09 0.87 
Lc)-V X 27.28 5.43 0.99 20.45 8.85 0.75 
Y 23.72 9.12 0.86 20.56 3.71 0.75 
*1 柱主筋降伏後にせん断破壊した
*2 :曲げ破壊した
*3 : LSF型、LSS型、LSL型はISの実験値(正負の平均)
LaS型はIaS型、LbS型はIbSの実験値(正負の平均)
LS型はLS-Xの負加力の実験値
いた①が③の位置に， ②が④の位置に移動することにな り，変形方向が面内から離れるほど
最大荷重が低くなる傾向が明瞭に現れている。変形方向が 00 付近にある試験体をグループ
Aとし，:t450 方向へ大きく面外変形している試験体をグループBとすると，グループAは
変形方向角度が_80 ""9。の範囲内に分布し，強度比は 0.99""1.08，平均 1.04(変動係数 2.6%)
となる。グループBは変形方向角度が絶対値で 390 ""440 の範囲内に分布し，強度比は 0.84
'""0.97，平均 0.91(変動係数 6.1%)となり，平面壁の最大荷重を下回り 00 付近に変形して
いるグループAに比べて，最大荷重は約 13%低くなっている。 正加力時について，負加力
時と同様なグループで比較すると グループCは_80 ""220 に分布し， 強度比は 0.97""1.29， 
??、， ?
-T一一 荷重方向角度
--122.5" 
ふー
L_ 
5 
主壁方向最大荷重 /平面壁最大荷重
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図 3.16 主壁方向最大荷重と荷重方向角度との関係
主壁方向最大荷重/平面壁最大荷重 主壁方向最大荷重/平面壁最大荷重
図 3.17 主壁方向最大荷重と変形方向角度との関係
方向角度
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図 3.18 主壁方向最大荷重と変形方向角度との関係 (LS型)
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平均 1.13(変動係数 7.9%)となり， 13%ほど平面壁の最大荷重を上回っている。 45 以上に面
外変形しているグルーフ Dは，強度比が 0.86~1.05，平均 0.98(変動係数 8.7%) となり，変形
方向が0。付近にあるグルーフ Cに比べて，最大荷重は約 15%低下している。
図 3.18に，第2章で述べたせん断型の試験体について，図 3.17と同様に主壁方向最大荷
重と変形方向との関係を示した。横軸は，平面壁の最大荷重の代わりにX型履歴の負加力時
の最大荷重を用いているが，軸力のないこの場合にも，図 3.17と同様に，面外変形の大き
なものほと、最大荷重が小さくなっている。
3.5 まとめ
本章では，二方向水平力を受けるし形断面耐震壁のせん断終局強度の考察を行い， 二方向
せん断終局強度および壁板のせん断終局強度と面外変形の関係について明らかにした。得ら
れた結果は，次のようにまとめられる。
1) L形断面耐震壁の二方向せん断終局強度は，せん断破壊した壁板と同一形状の平面壁の
最大荷重によっておおむね評価できるが，面内方向へ変形し直交する壁が引張フランジと
なる場合は，同一形状の平面壁の最大荷重を上回ることが認められた。
2) 変形方向角度が壁板に対し 450 に近くなると，壁板の面内方向最大荷重は 10数%小さ
くなる傾向が認められた。実際の地震力が二方向から加わる場合を考慮すれば，耐震設計
時には平面壁のせん断終局強度を 10数%低く評価する必要があると考えられる。
???
?、
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第 4 豆長三早
:方向水平力を受けるL形断面耐震壁の曲げ終局強度
4.1 はじめに
第2章では，加力方向の異なる L形断面耐震壁の曲げ終局強度について x方向荷重Q¥
とy方向荷重Qγは，変形方向にかかわらずほぼ同時に最大となり， L字形を挟む領域を第
l象限とした直交座標系の第 2'"'-'4象限では，合力最大値が各象限ごとに一定となること。
および，変形方向の曲げ終局強度は変形方向によって大きく異なるが， L形断面を変形方向
の軸線上に投影し，投影された鉄筋の位置と圧縮合力中心位置の問の距離を考慮に入れた計
算法によっておおむね評価できることが明らかになった。
本章では，さらに二方向水平力を受けるし形断面耐震壁の曲げ終局強度を検討することを
目的として，曲げ破壊することを目標として設計した各種のL形断面耐震壁模型に，様々な
二方向変位履歴を与えた実験を行った結果について述べる。この結果から， 二方向水平力を
受ける L形断面耐震壁の曲げ終局強度の考察を行い， L形断面耐震壁の三方向曲げ終局強度
算定式を提案して，実験結果と比較検討し，提案する算定式の検証を行う。また，提案する
算定式の軸力に対する適用範囲を明らかにする。
4.2 実験概要
4.2.1 試験体
試験体は，壁断面が等辺および不等辺で柱形のある L形断面耐震壁模型と，壁断面が等辺
で柱形のないし形断面耐震壁模型とした。柱形のあるし形断面耐震壁模型には，第 2章で述
べた曲げ型と同様に，壁頂部に梁と天井スラブがあり，柱形のなし 'd~ 形断面耐震壁模型には，
壁頂部に壁断面の図心上に鉛直力を加えるための加力スラブを設けた。これらを本章で用い
た各部の名称とともに，図 4.1，図 4.2に示す。
柱形のある試験体の種類、は，図 4.2(a)に示すように，壁断面が等辺のもの(以後， LB型と
呼ぶ)と， Y壁がX壁に対してそれぞれ短辺および長辺となる不等辺のもの(以後， LBS， LBL 
型と呼ぶ)の 3種とし，試験体数は各種 3体合計9体とした。壁および柱の寸法は， x壁内
法長さ 92cm，壁内法高さ 181cm，墜厚 6cm，柱断面 15cmX 15cmを全試験体に共通とし，
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?
天井スラプ
厚60
αコ
タ③
?
???
Y壁
X壁?
?
??
(a)軸力のない試験体
鉛直変位計測用
歪ゲージ型変位計
??
? ?
?
Cb)軸力を加えた試験体
図 4.1 試験体形状 (単位 mm)
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図 4.2 壁断面形状 (単位 mm)
Y壁の内法長さを LBS型， LB型， LBL型のJI頂に，それぞれ 52cm，92cm， 132cmとした。
壁の配筋は， 4φのなまし鉄線を縦横とも@6cmとし，柱の配筋は，主筋を 4-D10として，
せん断補強筋に4φ@3cmの角スパイラル筋を巻いた。
壁頂部へ与えた二方向変位履歴の種類を，図 4.3に示す。等辺の LB型の変位履歴は，同
図(a)のよう に円形の変位を与える C型履歴，同図(b)のように正方形の変位を与える S型履
歴，および同図(c)のように円の 4直径上で，図中の番号順に放射形の変位を与える R型履
歴の 3種とした。不等辺の LBS，LBL両型の変位履歴は，同図(a)のC型履歴，同図(d)のよ
うにx方向のみの変位を与えるX型履歴，および同図(e)のよう にx方向に対して 450 の U
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図 4.3 二方向変形履歴と試験体名 (軸力のない試験体)
方向と-450 のV方向(等辺のR型履歴の U，V方向と同方向)で，図中の番号順に放射形の
変位を与えるD型履歴の 3種とした。試験体名は，壁の断面形状と変位履歴の組み合わせで，
図 4.3の口内に示すようにそれぞれ名付けた。同図には，荷重と変形に対する座標系も併せ
て示した。
柱形のない試験体は軸力を加えており，その種類は，軸圧比ηを一定として二方向変位履
歴を 6とおりに変化させた 6種と，軸力の影響を検討するために軸圧比ηを3とおりとし，
二方向変位履歴を 2とおりに変化させた 5種の合計 1 種とした。試験体数は各種 l体，合
計1体である。試験体の形状は全試験体共通で，壁全長 60cm，壁内法高さ 84cm，壁厚 10cm
? ??
?
とした。各部の配筋も全試験体共通とし，壁の配筋は， 4φのなまし鉄線を縦横とも@6cm
の複筋で配筋し，壁両端には柱同様に主筋として 4-DI0を，せん断補強筋として4φ@3cm
の角スパイラル筋を巻いて配筋した。
加力スラブへ与えた二方向変位履歴は， 軸圧比η一定の 6体では，図 4.4(a)"-'(c)に示すよ
うな一定方向履歴と C型履歴， H型履歴の 6種とした。同図(c)のH型履歴については，図
中Aからアルフアベット順にH形状に，各区間が同じになるように変位を与えた。軸圧比η
を変化させた 5体の試験体では，図 4.4(d)，(e)に示すとおり X型履歴と，同図(c)のH型履歴
を45
0 回転させたUH型履歴の 2種とした。同図(e)のUH型履歴については，同図(c)のH
型履歴と同様に，図中Aからアルファベット順にH形状に，各区間が同じになるようにし，
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図 4.4 二方向変形履歴と試験体名 (軸力を加えた試験体)
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表 4.1 試験体の寸法， 配筋および軸力
性寸法 Y壁内法 壁内法 壁厚噂 壁配筋 柱配筋
シリー ス|試験体名| 長さ 高さ X壁 Y壁 径・間隔 X壁 百壁径本~I 鉄筋比|軸)J 1軸ぽ比
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm) p(9'o) P、(q-o)I (間隔mm)I (90) I (tonf) 
しBSX 77 7:3 0.27 0.29 
しBS型 lu対-(' ISO*150 522 1812 80 82 0.26 出帯筋
LBS-[) 76 78 0.28 4φ@30 
I，R-C 59 69 0.35 0.30 
LB型 ILB-s 150*150 922 1812 56 60 4φ@60 0.37 出主筋 lPM=127
し[3-R 54 66 0.38 4-010 I {)、，=O.S5
し日し-x 74 79 0.29 0.27 
LsL型 ILBL-(' 150*150 1322 1812 73 79 0.29 0.27 
LBL-D 75 80 0.28 0.26 
し-XN 102 102 0.40 0.40 主筋 出L-UN 102 103 0.40 0.39 4-010 
型 1バ N 100*100 400 836 102 101 4φ@60 0.40 0.40 p~=o. 78 日.09
L-L1XN 102 103 0.40 0.39 帯筋 {)" =0.41 33.0 時L-CN 103 103 0.39 0.39 4φ@30 103 103 0.39 0.40 
100 101 0.42 0.42 主筋 26.0 0.10 
XN型 |L-XNM |100*100 1 400 836 100 0.41 0.42 4-D10 p~=O. 78 43.4 0.18 
101 101 4φ@60 0.42 0.42 {)，=0.'11 60.8 0.25 
UHN型 IL-UHNSI 100本100I 400 836 101 0.42 0.42 帯筋 25.9 0.10 
100 100 0.42 0.42 4φ@30 60.8 0.24 
* : LBS型、 LB型、 LBL型は18点の平均値
N型、 XN型、 llHN型は9点の平均値
表 4.2 コンクリートの力学的性状
シリーズ 試験体名 圧縮強度a1¥ 引張強度ισ 1 ヤング係数 EI/
Ckgf/cm!) Ckgf /cm") ClO"kgf/cml) 
LBS-X 242 24.0 2.68 
LBS型 LBS-C 233 24.1 2.55 
LBS-D 254 23.4 2.44 
LB-C 277 27.4 2.62 
LB型 LB-S 286 29.4 2.50 
LB-R 265 29.7 2.51 
LBL-X 254 23.3 2.70 
LBL型 LBL-C 246 22.9 2.58 
LBL-D 249 22.4 2.60 
L-XN 311 29.0 2.47 
L-UN 314 25.0 2.66 
N型 L-VN 319 25.0 2.66 
L-UXN 319 30.8 2.65 
L-CN 340 29.5 2.73 
L-HN 308 26.0 2.65 
L-XNS 248 24.7 2.42 
XN型 L-XNM 225 24.8 2.07 
L-XNL 224 18.9 2.38 
UHN型 L-UHNS 230 24.6 2.11 
L-UHNL 230 2.16 
*:圧縮強度の1/3応力点の割線弾性係数
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表 4.3 鉄筋の力学的性状
シリーズ 試験イ本名 断面積 降伏強度 引張強度 伸び率 備考
(cm") (kgf/cm~) (kgf/cm;!) (%) 
しBJ~~ D10 (公称)本 3790 5450 25.0 柱主筋
4φ 0.123 2510 3560 21.6 壁筋，柱補強筋
LBS明 D10 (公称、)本 3460 5060 27.3 柱主筋
IJ3L'rl 4φ 0.127 2080 3380 34.2 壁筋，柱補強筋
N Jtt~ D10 (公称)* 3820 5300 21.6 柱主筋
4φ 0.122 2000 3140 38.6 壁筋，柱補強筋
XNJtll DIO (公称)* 3500 5150 28.1 柱主筋
UHNJfl 4φ 0.126 1710** 2970 41.0 壁筋，柱補強筋
* :JISG3112参照
**: 0.2%耐力法による
13， G点1J)y軸上， C， F点がx軸上になるように変位を与えた。試験体名は変位履歴と軸
圧比りの違いにより同図のように定めた。また，同図には荷重と変形に対する座標系も併せ
て示した。
各試験体の鉄筋比は，表 4.1 に示すとおりである。なお，表中に示した壁厚は，軸力のな
いLBS，LB， LBL型の試験体では壁各部 18カ所，軸力のあるその他の試験体では9カ所の
壁厚計測値の平均である。コンクリ-トは，すべて豆砂利普通コンクリ-ト(砂利の最大寸
法 IOmm)を使用した。打設は鉛直打ちとし，基礎スラブと壁・天井(加力)スラブの 2回に分
けて行った。コンクリ-トと鉄筋の力学的性状は，それぞれ表 4.2，表 4.3に示す。
4.2.2 加力方法および計測方法
軸力のない試験体の加力は，第 2章で述べた実験と同様に，図 4.1(a)に示すように壁頂部
の水平面内に 3台のアクチュエ-タを配置するこ方向加力装置と制御システムを用いて，壁
頂部がねじれないように制御しながら xおよびy方向へ強制変位を与えた。各サイクルの
変位振幅は， C型およびS型履歴では X，Y方向の部材角で， X型， R型およびD型履歴で
は強制変形を与える方向の部材角で 1000分のJ， 2， 4， 6， 10， 15， 20， 30， 45rad.とし，
xおよびy方向の最大荷重を確認するまで加力を行った。
軸力を加えた試験体の加力装置を，図 4.5に示す。加力は，加力スラブの上に固定した鉄
骨フレームを介して 軸力のない試験体と同様に， 3台のアクチュエータによって行い，加
カスラブがねじれないように制御しながら X，Y方向へ強制変位を与えた。なお，アクチュ
エータの加力点高さと水平変形の計測高さが大きく異なるので，第 2章の実験のような壁頂
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図 4.5 加力装置図 (軸力を加えた試験体)
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部の水平変{立をアクチュエータ①， G~ 制御部へ直接フィ ードパックすることは行っていない。
軸力は油圧同路にリリ ーフ弁を取り 付けて，常に設定した圧縮力を維持できる油圧ジャッキ
により，壁の図心位置に加力スラブの上から加えた。各試験体の軸力 Nは，軸圧比 η
(=N/(Aσβ)， A:壁断面積， σB コンクリート圧縮強度)を一定とした試験体では，コン
クリートの圧縮強度σβが 300kgf/cm、で，軸圧比ηが 0.1となるように 33.0tonfに設定し，軸
圧比りを変化させた試験体では，試験時のコンクリート圧縮強度σHに対して軸圧比ηが0.1，
0.18， 0.25程度となるように，表 4.1のとおり設定した。なお，軸力 Nには鉄骨フレームと
加力スラブの重量を含んでいる。 繰返し変位振幅は，軸圧比ηが一定でー定方向履歴と C型
履歴の実験では，変形方向の部材角で 1000分の 1，2 ， 4， 6， 1 0， 1 5 ，20， 30， 45 rad. ，軸
圧比りを変化させたX型履歴の実験では，変形方向の部材角で 1000分の 1，2， 4， 6， 10， 
15， 20， 30rad.とした。なお， 1 1型履歴の L-HNについては，図 4.4(c)においてA点， E点
で一定方向履歴と同僚の部材角になるようにし， lJ 1 1型履歴の L-UHNSと L-UHNLについ
ては図4.4(e)において， A点， 1う点でX型履歴と同様の部材角になるようにした。
試験体の変位の計測は，軸力のない試験体では天井スラブの4ケ所の水平変位と柱頂部の
鉛直変位，および壁を 6分割した各区間の回転角を，第2章の実験と同様の方法で計測した。
軸力を加えた試験体では図 4.1(b)に示すように加力スラブの 4ケ所の水平変位と，柱頂部の
鉛直変位を基礎スラブを基準にして計測した。また，全試験体とも柱と壁の脚部では，柱主
筋と壁縦筋にワイヤーストレインゲージを貼付してひずみ度を計測した。なお，以後の考察
で用いる軸力を加えた試験体の水平変位は，柱頂部の鉛直変位を用いて標点位置から壁頂位
置(壁高 84cm)に補正しである。
4.3 実験結果
4.3.1 ひび割れおよび破壊状況
実験終了時のひび割れ状況をX，Y両壁を展開して，図 4.6，区J4.7，図 4.8に示す。図の
ひび割れ状況は，すべてL字形の外側の面について示している。
終局時の破壊状況は，全試験体とも正負両加力時には柱主筋が引張降伏する曲げ破壊型と
なった。
図 4.6にはY壁長さの異なる試験体のうち， X型履歴とC型履歴のみを示したが，その他
のS型， 1ミ型， 0型履歴についてはC型履歴とほぼ同様であり，違いがみられなかった。な
お，同図(b)には比較のため，第2章の曲げ型からX型履歴を行った L-Xについても示した。
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図 4.6 ひび割れ状況 (軸力のない試験体)
同図(a)"'(c)のX型履歴では， X壁のひび割れは， Y壁長さの違いによる差がなく，壁板の
全面に正負のひび割れが交錯して発生した。 Y壁のひび割れは， Y壁長さにかかわらず主に
正加力時に発生し，はじめに壁脚部に水平なひび、害IJれが発生した後，傾斜をやや急にしなが
-68一
a園田-
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Y壁 C柱 X壁 X柱 Y控 Y墜 C柱 X墜
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正加7持 負加が時
図 4.7 ひび害Ijれ状況 (軸圧比 0.1の試験体)
X柱
X往
ら上部に伸展した。 Y壁の長い LBL-X のひび割れは，他 2体に比べて発生数が少なく，時
中央付近からC柱側にかけての角度が小さくなっている。
同図(d)"'(ηのC型履歴では， X， Y両壁ともに角度の小さいひび割れから大きなひび割
れまで，多様なひび割れが数多く発生した。特に，不等辺の壁幅の狭い壁(LBS-CのY壁，
LBL-CのX壁)でこの傾向が顕著である。また，壁脚部の圧壊がX型履歴に比べて著しく，
終局時には壁脚 柱脚の圧壌により荷重が低下した。
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(c) L.}J札 (η=0.25)
図 4.8 ひび割れ状況 (軸圧比を変化させた試験体)
図 4.7には軸圧比ηが 0.1の試験体について示した。 X壁のひび割れは，全試験体とも下
部に水平ひび割れが発生し，その後，斜めひび割れが伸展した。正加力時のひび割れの角度
は， 一定方向履歴では変形方向角度。が 450 から_450 に移るのに伴って急になる傾向がみ
られ，終局時には正負両加力時のひび割れが交差するようになった。 Y壁のひび割れは，変
形方向角度。が 45
0 の L-UNでは， c柱を中心にX壁とおおむね対称になっており，変形方
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向角度。が-45 の L-VNでも正負逆加力時でC柱を中心にほぼ、対称である。変形}j向がx
方向の L-XNのY壁は，負加力時にはほとんどひび割れが発生していない。変形方向角度。
が 22.5
0 の L-UXNでは，負加力時のひび割れがY柱に集中している。破壊状況をみると，
変形方向がx}j向の L-XNと変形方向角度。が 22.50 の L-UXNでは， Y壁に比べてX壁の
破壊が激しく， x柱脚部のコンクリ ー トの圧壊，剥落がみられた。他の試験体では， X， Y 
両壁面のひび割れの度合いはほぼ同様であるが，変形方向角度。が-45。の L-VNと11型履
歴の L-HNでは， X， Y両柱が圧壊し，変形方向角度。が 45。の L-UNでは両柱に加えてC
柱が圧壊した。 C型履歴の L-CNは全試験体の中で破壊の度合いが最も大きく X，Y両
壁面の下部のコンクリートが広く剥落した。
図 4.8には軸圧比ηを変化させた試験体について示した。 X型履歴の 3体では，軸圧比η
が大きいほどX柱に縦に長いひび割れが発生し開口するようになったが， Y壁には縦ひび害IJ
れはほとんど発生せず， X壁のようなコンクリートの剥落や圧境もなく，終局時においても
Y壁は健在であった。また， U 1 l型履歴の 2体では， X， Y壁のひび割れはC柱を中心にほ
ぼ対称になっており，ひび割れ発生数もX型履歴に比べて多く，破壊が激しい。
4.3.2 荷重一変形曲線
図 4.9に， y壁長さの異なる試験体について，各変位履歴に対する荷重と変形の関係を，
xおよびy方向にそれぞれ投影して描いた荷重一変形曲線で示す。
同図(a)，(b)に示す等辺のC型履歴(LB-C)のx，y両方向の荷重一変形曲線をみると， X 
壁とY壁が同じであるにもかかわらず x方向に比べて y方向のループ形状は細く x方向
とy方向の履歴特性が大きく異なっている。このような差異はS型履歴についても同様にみ
られた。等辺の断面は，図 4.10に示すように弱軸(u軸)に関して対称であり， L形断面耐震
壁を直交壁付き耐震壁(x方向ではY壁を y方向ではX壁を直交壁)とみなすと x方向と
y方向の相違は，図示のようにx方向と y方向に関して変位履歴の進行方向が逆になること
である。したがって，直交壁付き耐震壁の荷重一変形曲線は，二方向変位履歴の進行方向に
よって著しく異なることになる。
図4.9(c)，(d)に不等辺のX型履歴(LBS-X，LBL-X)の x 方向の荷重 Q~ 一変形 δz 曲線を示す。
負加力時の曲線は， 1サイクル目にX柱主筋が降伏した後，緩やかに剛性が低下して降伏現
象を示し，最大荷重時の変形が極めて大きい。これに対して， Y壁が引張フランジとなる正
加力時の曲線は， Y壁の短い LBS-Xでは， 1サイクル目にY壁打継面にY壁の全幅にわた
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図 4.9 荷重，変形曲線 (軸力のない試験体)
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U早樹
y方向に関して
図 4.10 x方向と y方向の相違
るひび割れが発生して荷重Qxが低下し，その後の繰返しによる荷重Qxの増加は僅かであり，
Y壁の長い LBL-Xでは， 2サイクル目でY壁に図 4.6(c)にマ印で示すひび割れが発生して
荷重Qxが低下し，以後の繰返しによっても荷重Qxは上がらず，結局 2サイクル目の小変形
で最大荷重となっている。
同図(e)，(ηは不等辺のD型履歴の U方向変形時(変形方向角度。が 450 )の，壁幅の狭い壁
に平行な方向(LBS-Dではy方向， LBL-Dではx方向)の荷重一変形曲線である。各サイクル
の正方向変形時の曲線をみると，変位ピーク以前に荷重の最大値をとり，各サイクルごとに
負勾配のある荷重一変形曲線になっている。 特に， Y壁の短い LBS-Dでは変位ピーク時の
荷重は，負方向変形時に比べて極めて小さい。
LB型， LBS型， LBL型の X，Y両方向の荷重一変形包絡線を図 4.11に示す。なお， R型
履歴(LB-R)については， 4つの変形方向のうちから，変形方向がxおよびy方向の場合の包
絡線をそれぞれ示した。
同図(a)に示す等辺の LB型では，変位履歴にかかわらず正方向と負方向の包絡線は明らか
に異なっており，正方向で最大荷重が大きい。 X型履歴(図中 L-X)と比較すると，正負両方
向とも二方向変位履歴を受けた試験体は最大荷重が小さく，その後の負勾配が大きい。また，
負方向で荷重が低下し始めるまでの包絡線は，変位履歴の種類や X，Y方向によらずほぼ同
じ曲線となっている。
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図 4.11 荷重-変形包絡線 (軸力のない試験体)
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同図(b)"-'(e)に示す不等辺の LBS型と LBL型では，二方向変位履歴を受けた試験体の x方
向の最大荷重は，正負両方向とも， X型履歴(図中X)に比べて小さくなっており， C型履歴(図
中C)とD型履歴の変形方向角度θが-45。の V方向変形時(図中D(v))の，壁幅の広い壁に平
行な方向(LBS型の x方向， LBL型の y方向)の靭性が劣る傾向にある。また，負方向の包絡
線は X，Y両方向とも荷重が低下し始めるまでは，等辺の LB型同様に変位履歴の種類に
よらずほぼ同じ曲線となっている。正方向をみると， D型履歴の変形方向角度。が 450 の
U方向変形時(図中D(u))の荷重が小さく，他の変位履歴と大きく異なっている。 U方向変
形時以外では，最大荷重時の変形が小さく， Y壁の長い LBL型で顕著である。正方向変形
時には他方の壁が引張フランジとなるため，ひび割れがフランジ壁を横断するまでコンクリ
トーが引張応力を負担するためと考えられる。
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図 4.12 荷重・変形曲線 (軸圧比 0.1の試験体)
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??
図4.12に軸圧比ηが 0.1で， づ主力向履歴の4体の変形方向の荷重QT一変形δI曲線を示
す。どの試験体も最大荷重に達するまでは，ひび割れの発生や柱主筋，壁筋の降伏とともに
剛性が少しずつ低下しながら荷重がと昇しており，荷重 QT一変形δ7曲線は正負両加力時と
も明瞭な降伏現象を示している。
図4.13に変形方向 x方向 y方向の荷重一変形包絡線を示す。同図(a)の変形方向の包
絡線は，正負両加力時とも曲げ破壊型となっている。正加力では，荷重Q7の大きさは変形
方向角度。が45
0 のL-UNが最も低く，変形方向角度。が_450 に近づくほど(L-UXN，L-XN， 
L-VNの順)大きくなっている。しかし，変形万向がx}j向の L-XNと変形方向角度。が_450
のL-VNの差は小さく，両者ともん =25"'30mmで破壊が進行して荷重Qlが低下し，靭性が
劣っている。負加力時では，変形方向角度。が_450 のしVNのみが他の 3体よりも降伏後
の荷重が大きく 8T=-25mm付近から荷重が低下している。同図(b)のx方向の包絡線をみ
ると，正加力時では，変形方向角度。が 450 の L-UNのみが降伏後の荷重Qxが非常に小さ
い。負加力時においては，どの試験体も同じような包絡線になっている。同図(c)のy方向
の包絡線をみると，負加力時に比べて正加力時の降伏後の荷重Qvの大きさは変形方向によ
って異なっており，変形方向角度。が 22.50 の L-UXNでは変形方向とは逆の負荷重となっ
ている。
図 4.はに，軸圧比ηを変化させた試験体でX型履歴の 3体のx方向の荷重Qr一変形δr曲
線を示す。どの試験体も最大荷重時までに脚部のほとんどの鉄筋が降伏しており，荷重Qr
一変形8x曲線は正負両加力時とも明瞭な降伏現象を示している。正加力時には全試験体で
X柱の圧壊により急激に荷重が低下しており，その時の変形は L-XNSが 28x ] O~ lrad. 付近，
L-XNMが ]7X]0うad.付近，しXNLが 12X ] O~-\ad.付近と，軸力が大きいほと、小さくなって
いる。
これら 3試験体と UH型履歴の 2体のx方向の荷重Qt一変形δr包絡線を，図 4.15に示す。
UH型履歴の 2体については，図 4.4(e)中のC点と F点での x方向の荷重と変形を示してい
る。図によると，荷重が急落するまでの包絡線は， L-XNSと L-UHNS， L-XNLとしUHNL
のように，軸圧比ηごとに類似しており，変位履歴の違いによる影響はあまりみられない。
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図 4.13 荷重-変形包絡線 (軸圧比 0.1の試験体)
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図 4.15 荷重ー変形包絡線 (軸圧 比を変化 させ た試験体)
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4.4 曲げ終局強度に関する考察
4.4.1 各壁板に平行な方向の曲げ終局強度の検討
xおよびy方向の最大荷重実験値，QBUと，曲げ終局強度計算値 cQBUを表 4.4に示す。表
中の実験値，QBUは， I-<型履歴(LB-R)では変形方向がxおよびy方向のそれぞれの時の値を
示し， D型履歴(LBS-D，LBL-D)では U方向変形時(表中(u)と V方向変形時(表中(v ))に分
けて示した。計算値【 QBUは x正方向では，図 4.16に示すようにL形断面をx方向の軸線
上に投影し，鉄筋の投影された位置と圧縮合力中心位置の間の距離を考慮して，第2章の(2.4) 
式に軸力 Nを考慮した(4.1)式を用いて算出したx方向の略算値である。 x負方向では，圧縮
合力中心を図示の正方向と反対側の柱として計算した。 y方向の値についても x方向と同
様にして求めた。
，QBU = {手(GStσ別何 'N}/h -・(4.1) 
ただし，
N 
:投影された柱および壁の鉄筋断面積
:投影された柱および壁の鉄筋の降伏点強度
:投影された鉄筋と圧縮合力中心問の距離
:軸力
:投影された軸力位置と圧縮合力中心聞の距離
:加力点高さ
?• ? 、??
， ， ?? ??
σn'.l 
IN 
h 
表をみると x型履歴の負方向では荷重がやや大きいものの，シリーズごとに実験値
IQBUは試験体やxおよびy方向によらず，正方向と負方向ごとにそれぞれほぼ同じ値とな
っており，変位履歴の違いによる変動はX，Y両方向ともさほど大きくない。しかし， D型
履歴(LBS-D，LBL-D)のU方向変形時の正， L-UNのX，Y方向の正， L-UXNのy方向の正
の荷重，QBUが他と比べて著しく小さな値になっている。これらの変形時には， x柱とY柱
がともに圧縮側となるので，これを除いて実験値，QBUと計算値 cQBUを比較すると，等辺の
LB型では，他方の壁が引張フランジとなる正方向(X，Y両方向とも)で 0.70"'0.75，平均
0.73(変動係数 2.9%)，負方向で1.09'"1.21，平均 1.14(変動係数 3.6%)，不等辺の LBS型， LBL 
型では，正方向では0.80'"ト11，平均O.95(変動係数 10.7%)，負方向では卜17"'1.50，平均 1.30(変
?
?
「
r-
表 4，4 最大荷
X方向 y方向
シリーズ 試験体名 方 実験値 計算値 実験値 計算値
向 tQBl CQBじ tQI3l' tQm.' CQ8l' tQBl' 
(tonf) (tonf) CQBl' (tonf) (tonf) cQI3し
LB-C + 1l.45 16.03 0.71 1l.，92 16.03 0.74 
8.32 7.34 l.13 8.32 7.34 l.13 
LB型 LB-S + 12.03 16.03 0.75 1l.22 16.03 0.70 
8.87 7.34 l.21 8.61 7.34 l.17 
LB-R + 11.32 16.03 0.71 1l.87 16.03 0.74 
8.27 7.34 l.13 8.00 7.34 l.09 
LBS-X + 14.89 13.37 l.11 
9.89 6.61 l.50 
LBS-C 十 13.73 13.37 l.03 7.20 8.54 0.84 
LBS型 8.66 6.61 l.31 5.26 3.76 l.40 
U + 11.41 2.53 
LBS-D 8.45 6.61 l.28 4.69 3.76 l.25 
V + 13.67 13.37 l.02 7.29 8.54 0.85 
8.41 6.61 l.27 5.34 3.76 l.42 
LBL-X + 15.54 15.29 l.02 
9.87 6.61 l.49 
LBL-C + 12.18 15.29 0.80 20.01 20.00 1.00 
LBL型 8.03 6.61 l.21 11.68 9.51 1.23 
U + 6.20 12.48 
LBL-D 8.13 6.61 1.23 1l.65 9.51 l.22 
V + 14.15 15.29 0.95 17.83 20.00 0.89 
8.35 6.61 l.26 1l.13 9.51 l.17 
L-XN + 10.31 10.40 0.99 
5.88 4.41 1.33 
L-UN + 2.75 10.40 0.26 4.54 10.40 0.44 
4.78 4.41 1.08 4.77 4.41 l.08 
L-VN + 10.00 10.40 0.96 9.96 10.40 0.96 
N型 5.33 4.41 l.21 5.01 4.41 l.14 
L-UXN + 9.34 10.40 0.90 3.:31 10.40 0.32 
4.99 4.41 l.13 3.85 4.41 0.87 
L-CN + 9.45 10.40 0.91 9.70 10.40 0.93 
5.44 4.41 1.23 5.17 4.41 l.17 
L-HN + 9.81 10.40 0.94 10.01 10.40 0.96 
5.58 4.41 l.27 5.41 4.41 l.23 
L 
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圧縮合力中心
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図 4.16 曲げ終局強度の計算方法
動係数 8.2%)，軸圧比ηが 0.1の場合では，正方向で 0.90'"'"'0.99，平均 0.94(変動係数 3.2%)，
負方向で 0.87'"'"'1.33，平均 1.16(変動係数 10.6%)となっている。正方向で実験値，Q8Uが計算
値cQ8Uを下回るのは，二方向変位履歴を受けることによって圧縮域の損傷が大きくなり，
応力中心間距離が計算で仮定した値より短くなったためと思われる。
4.4.2 曲げ終局強度に及ぼす軸力の影響
本項では，軸圧比ηを変化させた L形断面耐震壁の実験結果から xおよびy方向の曲げ
終局強度に及ぼす軸力の影響について検討する。
軸圧比ηのみを変化させたX型履歴のx正方向，およびUH型履歴のx正方向と y正方向
の最大荷重実験値と計算値 1'"'"'3を，表 4.5および図 4.]7に示す。計算値 1は前出の(4.1)式
で算出した値である。図をみると，計算値 1は軸圧比ηが 0.1を越えると実験値との適合が
悪くなっている。これは計算値 lはコンクリート強度が考慮されておらず，圧縮合力中心位
置を柱中心に固定しているためと考えられる。そこで， L形断面を図 4.18に示すように分
割して，塑性曲げ理論による二軸曲げ解析を行った。コンクリートの応力ひずみ関係には，
修正 Kent& Park式 30)を用い，拘束筋による拘束効果は図中に斜線で示した柱コンクリート
にのみ考慮した。鉄筋は完全弾塑性とした。解析はxおよびy軸回りの曲率の比を変えて，
同図中に角度で示した 16とおりについて行った。。。の場合の終局モーメントを加力点高さ
hで除し，計算値 2として表 4.5および図 4.17に示す。計算値 2は実験値よりも ]0%ほど小
- 8]-
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表 4.5 xおよび y方向曲げ終局強度 (正側)
試験体名 方 実験値 計算値1 計算値2 計算値3 実験値 実験値 実験値 軸圧比
向 一一(tonf) (tonf) (tonf) (tonf) 計算値l計算値2計算値3
L-XNS X 7.08 7.04 6.56 6.51 1.01 1.08 1.09 0.10 
L-XNM X 7.92 9.10 7.53 7.46 0.87 1.05 1.06 0.18 
L-XNL X 8.64 11.16 7.75 7.91 0.77 1.11 1.09 0.25 
L-UHNS X 6.89 7.04 6.48 6.47 0.98 1.06 1.07 0.10 
y 7.30 7.04 6.48 6.47 1.04 1.13 1.13 
L-UHNL X 8.47 11.16 7.93 7.99 0.76 1.07 1.06 0.24 
y 9.24 11.16 7.93 7.99 0.83 1.16 1.16 
平均 医--------戸/戸- 0.89 1.10 1.09 ---変動係数 ---レ竺/~ レ---- 12.9% 3.7% 3.5% どイ三一
曲げ終局強度
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12 
。実験値
O 実験値
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図 4.17 軸圧比と曲げ終局強度 (正側)
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図 4.18 計算方法 2 (二軸曲 げ解析)
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図 4.20 計算法 3
さいが，実験の傾向をほぼ捉えている。また，表中の計算値 3は， (4.1)式の第 2項にコンク
リー ト強度σBを考慮して(4.2)式により求めた値である。
cQ8U = {割引Iσsy.i. Li)+ N. /イl-Bc九J}外 -・・・・(4.2)
ただし
向。i'σ川 i' L， 'h ， N， l Nは(4.1)式と同じ
D 壁の全長
Bc 壁の圧縮側外縁の幅
ここに，壁の全長と壁の圧縮側外縁の幅Bcは，図 4.19に示す曲げ解析による終局強度時
の中立軸位置を考慮して図 4.20(a)のようにとってある。計算結果は上記の塑性曲げ解析値
とほとんど同じ値になっており， (4.2)式は軸力とコンクリート強度を良く評価しているとい
える。
負方向について正方向と同様に表 4.6および図 4.21に示す。計算値 lは実験値に対して平
均で 25%ほど小さくなっている。計算値 2は図 4.18の 180。での解析値である。曲げ解析
によるひずみ分布を図 4.22に示したが，中立軸位置は圧縮縁から最大で 6.5cmであり，軸
圧比可が 0.18以下では 2段目鉄筋も降伏ひずみに達している。そこで，計算値 3では圧縮
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表 4.6 xおよび y方向曲げ終局強度 (負側)
試験体名 方 実験値 計算値1 計算値2 計算値3 実験値 実験値 実験値 軸圧比
一一向 (tonf) (tonf) (tonf) (tonf) 計算値l計算値2計算値3
L-XNS X -4.26 -3.01 -3.61 -3.60 1.42 l.18 l.18 0.10 
L-XNM X -5.11 -3.78 -4.45 -4.46 l.35 l.15 1.15 0.18 
L-XNL X -5.54 -4.55 -5.20 -5.28 l.22 l.06 l.05 0.25 
L-UHNS X -3.73 -3.01 -3.58 -3.59 l.24 l.04 l.04 0.101 
y -3.35 -3.01 -3.58 -3.59 l.12 0.94 0.93 
L-UHNL X -5.76 -4.55 -5.22 -5.28 l.27 l.10 l.09 0.24 
y -5.04 -4.55 -5.22 -5.28 l.11 0.96 0.95 
平均 / 医豆医豆------ l.25 l.06 l.06 三二変動係数 / ン/--- 9.1% 8.5% 8.9% 
曲げ終局強度
(tonf) 
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図 4.21 軸圧比と曲げ終局強度 (負側)
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図 4.22 負加 力時ひずみ分布
合力中心位置を柱中心位置から 1段目鉄筋位置にずらし，図 4.2:0(b)のように壁の圧縮側外
縁の幅Bcをとって計算した。計算値 2と計算値 3はともに実験値に対する比が1.06 と良い
対応を示しており，計算値 3の略算法は，正負加力時とも軸圧が変化した場合の曲げ終局強
度を良く評価しているといえる。
4.4.3 二方向曲げ終局強度算定式の提案とその検証
図4.23と図 4.24にLB型， LBS型， LBL型のx方向荷重Qx-Y方向荷重Qy曲線を示す。
第2章より，曲げ破壊する L形断面耐震壁については x方向荷重 Qxとy方向荷重Qyの
合力最大値は， L 字形で挟む領域を第 1 象限とする直交座標系の第 2~4 象限では，象限ご
とに一定となることが明らかになっているので，ここでは，図 4.25に示す 3つの曲げ破壊
パターンを設定して，二方向合力を求めてみるこιにする。すなわち， 1本の柱が圧縮端と
なり，その他2本の柱と壁の縦筋が引張降伏する 3つの曲げ破壊パターンを設定し，この 3
つのパターンに対して それぞれ圧縮合力中心を通る任意の直交二軸を考える。この二軸に
ついて，同図(b)に示すように引張降伏している鉄筋の軸回りのモーメントから各軸方向の
力を求め，そのベクトル和として二方向合力を求める。このとき，図 4.16 と同様に，柱と
壁の縦筋の引張合力中心はそれぞれの重心位置とし，圧縮合力中心は圧縮端の柱中心と仮定
した。なお，この二軸はどのようにとっても二方向合力は同一であり，合力のx方向成分，
y方向成分は前述の(4.1)式による cQBUと一致する。以上のようにして 3つの曲げ破壊パタ
ーンに対し 3つの二方向合力が求められる。 2本の柱が圧縮端となるパターンも 3通り考え
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られるが，そのときの二方向合力は先の 3つの合力を結ぶ三角形の辺上にある。
図 4.23と図 4.24に，この合力の三角形を併せて示す。図 4.23(a)は，第2章の曲げ型の一
定方向加力の場合であるが，図示のように，合力最大値(図中O印はし形断面の対称性を考
慮してフロットした点)はこの三角形の頂点および辺上付近に分布している。
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図 4.23 二方向合力実験値と計算値 (等辺 L形断面)
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図 4.24 二方向合力実験値と計算値 (不等辺 L形断面)
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図 4.25 3つの曲げ破壊パターン
同図(b)'"'-'(d)および図 4.24をみると， Y壁長さにかかわらず， R型履歴(LB-R)，X型履歴
(LBS-X， LBL-X)およびD型履歴(LBS-D，LBL-D)では，繰返しピーク時の x方向荷重 Qx'
y方向荷重Qyは，計算値①から③で描かれる三角形の頂点付近もしくは辺上付近に集まっ
ている。なお，不等辺のD型履歴(LBS-D，LBL-D)のU正方向変形時の繰返しサイクルによ
る荷重の変動は，他の方向のそれに比べてやや大きいが，ピーク荷重は斜辺②③上付近を移
動している。前述の曲げ破壊パターンでX柱とY柱がともに圧縮端(均等圧縮)となる場合の
二方向曲げ終局強度計算値は，同図(b)，(ηの斜辺②③上の④点になる。この計算値と U正
方向変形時のピーク荷重を比べると， X， Y両壁のうち壁幅の広い壁に平行な方向(LBL-D
のy方向， LBS-Dのx方向)の荷重は計算値よりかなり大きいが，壁幅の狭い方向の荷重は
逆に非常に小さな値になっている。特に， Y壁の短い LBS-Dでは逆せん断力となっている
サイクルもある。 C型履歴(LB-C，LBS-C， LBしC)では，荷重履歴曲線の外周が三角形①②
③の 3辺にほぼ沿った形になっており， s型履歴(LB-S)の荷重履歴曲線もこの三角形内にほ
ぼ収まっている。
軸圧比ηが 0.1の試験体の一定方向履歴の L-XN，L-UN， L-VN， L-UXNについては， 1 
サイクル目ピークまでと，各繰り返しピーク時のx方向荷重 Qxとy方向荷重Qyの関係を図
4.26( a) '"'-'( d)に示す。 C型履歴(L-CN)とH型履歴(L-HN)については，実験開始から終了まで
のx方向荷重Qx-Y方向荷重Qy曲線を同図(e)，(ηに示す。これらの図にも前述の二方向曲
げ終局強度算定式に，図 4.27に示すように軸力 Nを考慮して求めた終局強度図(実線で描い
た三角形)を示してある。これら x方向荷重Qx-Y方向荷重 Q¥!曲線と終局強度図を比較する
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図 4.26 二方向合力実験値と計算値 (軸圧比 0.1の試験体)
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と，繰り返しサイクルが進むと，実験値は終局強度図の辺上付近にあるものの，やや外側に
飛び出す傾向がある。そこで，圧縮合力中心を柱中心位置から図 4.28に示す柱主筋位置A
に移動させて終局強度図を描くと，図 4.26の破線で示す三角形となる。また，図 4.26(b)の
一点鎖線で示す斜辺は，圧縮合力中心が図 4.28の柱主筋Bにあるとした場合である。これ
らの終局強度図と実験値を比較すると x方向荷重Qx-Y方向荷重Qy曲線の最外周によく
対応しているといえる。したがって，実線で描いた終局強度図と実験の差異は圧縮合力中心
① ② Y' ・1-- ③ • @ 
• 
ー 十ーーー ーー ーー ー ーー ー : • 
O c;>-ーーー ーー ー ! O 
@ • 
?? • 
@圧縮合力中心位置
・鉄筋の引張降伏位置
O 軸方向力
図 4.27 3つの曲げ破壊パターン (軸力のある場合)
???????
B ? ?
?
???
A 
図 4.28 圧縮合力中心位置
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位置の仮定によるものと考えられるので，柱せいに対する壁長の比が大きくなれば両者の違
いは小さくなると考えられる。
以上のように，軸圧比りが 0.1 以下の時にはし形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度は，こ
こで定めた 3つの曲げ破壊パターンから求めた合力の宅角形でおおむね押さえることができ，
荷重履歴曲線はこの合力の三角形を大きく越えることはない。
4.4.4 算定式の軸カに対する適用範囲
本項では，軸圧比ηを変化させたし形断面耐震壁の実験結果から，前項で提案したL形断
面耐震壁の二方向曲げ終局強度算定式の軸圧に関する適用範囲を明らかにする。
図4.29(a)"-'(c)に， X型履歴で軸圧比 ηを0.10，0.18， 0.25としたしXNS，L-XNM， L-XNL 
の，実験開始から終了時までのx方向荷重Qxとy方向荷重Q}，の関係を示す。 UII型履歴で
軸圧比りが 0.10，0.24の L-UHNS，しUHNLについても， X型履歴と同様に実験開始から終
了時までの x方向荷重Qt;-Y方向荷重Qy曲線を同図(d)，(e)~こ示した。図中の破線は，本章
の4.4.2項で述べた二軸曲げ解析値であり.実線の三角形は前項の二方向曲げ終局強度計算
値の三角形である。 X型履歴の L-XNS，L-XNM， L-XNLの正加力をみると，終局時の実験
値は軸圧比ηが 0.1 の L-XNSでは計算値の頂点②にほぼ等しいが， L-XNM， L-XNLと軸圧
比りが大きくなるにしたがい，実験値は頂点②まで届かなくなっている。解析値はいずれの
試験体も実験値にほぼ等しい。負加力時には3試験体とも実験値は計算値の辺①③をややは
み出ており，解析値に近い。複雑な変位履歴を与えたしUHNS，L-UHNLでは，両試験体と
も実験曲線の外周は解析値にほぼ一致している。軸圧比ηが 0.10の L-UHNSをみると，実
験値はA点(図 4.4(e)参照)で、X柱とY柱にほぼ均等に圧縮力が加わるため，辺②③の中点付
近にあるが，変形の方向が変わり B点に向かうと，バランスが崩れて辺②③上を頂点③に向
かつて進むようになる。このことから一つの柱が圧縮となる場合には，頂点①，②，③のい
ず、れかに向かうが 2本の柱のバランスが崩れると，三角形の辺上をいずれかの頂点に向か
つて進むことになる。したがって，軸圧比ηが 0.1科度であれば平面内にどのような変形を
与えても，二方向曲げ終局強度は計算値の三角形でおおむね押さえることができるといえる。
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図 4.29 二方向荷重履歴曲線と曲げ終局強度図
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4.5 まとめ
本章では，等辺および不等辺し形断面耐震壁に 二方向変位履歴や軸力を与えた実験結果と，
ここで提案したし形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度算定式の結果とを比較検討して，提案
した算定式の検証を行った。また， t;是案した二万向曲げ終局強度算定式について，軸力に対
する適合性を明らかにした。得られた主な結果は次のとおりである。
1) 上形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度は，軸圧比が 0.1 を越えてより大きくなると塑性
曲げ理論による二軸曲げ解析が必要であるが，軸圧比が 0.1棺度であれば i本の柱を圧縮
端とし，その他2本の柱と壁の縦筋が引張降伏すると仮定してここで定めた， 3通りの曲
げ破壊パターンから求められる 3つの計算値を x方向荷重Qt-Y方向荷重Qγ平面上に
プロットして描かれる合力の三角形によって良く評価できる。
2) L形断面耐震壁の各壁板に平行な方向の曲げ終局強度については，軸圧比 0.25程度ま
では，コンクリート強度を考慮した比較的簡単な計算式で実験値を評価できる。
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第 5 ニt乙早
直交壁がせん断降伏するL形断面耐震壁の終局強度
5.1 はじめに
前章では， し形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度は，軸圧比が 0.1稗.度までであれば， 1 
本の側柱を圧縮端とし，他の 2本の側柱と壁の縦筋がすべて引張降伏するとして定めた 3通
りの曲げ破壊パターンから求められることを示した。しかしながら，この方法は引張側とな
る直交壁の壁筋および側柱主筋がすべて引張降伏する場合であり，これらが降伏する条件に
ついては検討されていない。
本章では，直交壁の側柱主筋が降伏する以前に最大強度に至らしめる加力実験を行って，
L形断面耐震壁の応力伝達機構についての検討を行うとともに，このように破壊する場合の
L形断面耐震壁の終局強度算定式を導く。
5.2 実験概要
5.2.1 試験体
試験体は，壁断面が等辺および不等辺のL形断面耐震壁模型であり，壁頂部に梁と天井ス
ラブを設けた。これらを本章で用いた各部の名称とともに図 5.1(a)，図 5.2に示す。試験体
の種類は，表 5.1に示すようにY壁長さと壁・柱の配筋を変化させたL形断面耐震壁6種と，
Y壁の強度確認のため製作した図 5.1(b)のような平面耐震壁(1形壁)3種である。
壁および柱の寸法は， X壁内法長さ 72cm，壁内法高さ 106cm，柱断面 15cmX15cmを全
試験体に共通とし， Y壁内法長さを試験体によって図 5.2のように 52cm，72cm， 92cmの3
通りとした。壁厚は， x壁が 8cm，Y壁が 5cmを目標として作製した。コンクリートは豆
砂利普通コンクリ-ト(砂利の最大寸法 10mm)を使用し，打設は鉛直打ちとした。壁の配筋
は表 5.1に示すように， Y壁には4φ のなまし鉄線を縦横とも@5cmまたは@IOcmで配筋
し， X壁には 6φのなまし鉄線を縦横とも@5cmまたは@4cmで配筋した。ただし，全試
験体とも曲げ終局強度を低下させるために， X壁では 15本の縦筋(L-ML13のみ 19本)の内，
10本のみを基礎スラブに定着させた。柱の配筋は，主筋としてY柱には全試験体とも 4-D13
を， X， C両柱には， L-MLI3のみ 4-D13を，他の 5体では 4-DIOを配筋した。柱のせん断
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図 5.2 壁断面形状 (単位 mm)
表 5.1 試験体の壁厚と配筋
壁厚・ 壁配筋 柱配筋
試験体形状 試験体名 X壁 Y笠 Y~ X壁 Y壁 C柱・ X柱 Y柱
tx ty 内法長 径・間隔 ps 径・間隔 ps 主筋 帯筋(mm) 主筋 帯筋(mm)
(mrn) (mm) (mm) (mm) (%) (mm) (%) pg(%) pw(%) pg(%) pw(%) 
L-SL 76 48 522 6φ@50 O 0.667 5 0.26 3 
4一D10
L-ML 78 55 4φ@100 pg=1.27 
L形 L一MLl3 80 54 722 6φ@40 0.79 0.23 4一D13pg-2.25 4φ@50 4一D13 4φ@50 
L-MH 83 56 0.61 4φ@50 0.44 4一DIO pw=0.33 pg=2.25 pw=0.33 
L-LL 76 56 922 6φ@50 0.67 4φ@100 0.22 pg=1.27 
L-LH 78 54 0.65 4φ@50 0.46 
I-ML / 白;ンV 4φ@100 0.25 4一DIOpg-1.27 4φ@50 4-D13 4φ@50 I形 I-ML13 722 0.26 4-D13 pg~2.25 pw=0.33 pg=2.25 pw皿0.33」 トMH 4φ@50 0.52 4一DIOpg&1.27 * : 9点の平均値
補強筋はすべて4φの角スパイラル筋を用い、 X柱脚部の1.5D(Dは柱せい)の範囲のみ@3cm
とし，他はすべて@5cmとした。 I形壁の壁および柱の寸法と配筋は L形断面耐震壁の等
辺のY壁と同ーとし，コンクリー卜は平打ち込みとした。これら各試験体の鉄筋比は，表 5.1
に示すとおりである。なお，表中に示した壁厚は壁各部9カ所の壁厚測定値の平均である。
使用したコンクリ-トと鉄筋の力学的性状は，それぞれ表 5.2，表 5.3に示す。
??? ?
『司F
表 5.2 コンクリートの力学的性状
試験体形状 試験体名 圧縮強度oIl 引張強度l0 I ヤング係数 E，:1* 
(kgf/cm2) (kgf/cm~) (10' kgf / cm2) 
L-SL 272 27.0 2.31 
L一ML 235 26.2 2.23 
L形 L-ML13 240 23.0 2.20 
L-MH 257 24.8 2.12 
L-LL 252 22.5 2.21 
L-LH 236 27.5 2.18 
I-ML 265 28.1 2.35 
I形 I一ML13 262 29.0 2.49 
I-MH 257 27.9 2.32 
*:圧縮強度の1/3応力点の割線弾性係数
表 5.3 鉄筋の力学的性状
鉄筋 断面積 降伏強度 引張強度 伸び 備考
(cm2) (kgf / cm2) (kgf/ cm2) (%) 
D13 (公称)* 3780 5440 25.3 柱主筋
D10 (公称)* 3770 5190 28.7 
6φ 0.254 3160 4250 29.3 X墜筋
4φ 0.124 1950 3210 38.8 Y壁筋・柱補強筋
*:JISG3112参照
5.2.2 加力方法および計測方法
L形断面耐震壁の加力は，第 2章で述べた実験と同様に図 5.1(a)に示すように，壁頂部の
水平面内に 3台のアクチュエータを配置する二方向加力装置と制御システムを用いて，壁頂
部がねじれないようにし y方向の変形を拘束(Ov=0)しながら x方向に正負繰返しの強制
変形を与えた。各サイクルの変位振幅はx方向の部材角で 1000分の1， 2， 4， 6， 10， 15， 
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図 5.3 Y壁の変位計計狽IJ位置 (単位 mm)
20， 30rad.とした。 1形壁の加力はL形断面耐震壁のY壁の変形状況に近似させるため，図
5.1 (b)に示すようにアクチュエータ③でy方向の変形を拘束(Dy=0)しながら、 C柱に埋め込
んだ 10本のボルト(ボルト間隔8cm)により，柱の表裏両側面に取り付けた鋼板(厚さ 12mm)
を介してアクチュエータ②で Z方向(鉛直方向)に強制変形を与えた。この Z方向への強制変
形は， c柱頂部鉛直変位がL形断面耐震壁の L-MLのそれと同じになるように与えており，
Y柱頂部鉛直変位はL形断面耐震壁に比べて， L形断面耐震壁の最大荷重時の値で平均 60%
程度となっている。
変位の計測は， L形断面耐震壁では壁頂部の 4ケ所の水平変位を， 1形壁では壁頂部の 2
ケ所の水平変位をそれぞれ基礎スラブを基準として計測した。また， L形断面耐震壁， 1形
壁ともに，図 5.3のように柱頂部鉛直変位とY壁の壁高を 6分割して各区間の曲率，および
両側柱のy方向水平変位を計測した。なお，柱と壁の脚部では柱主筋と壁縦筋のひずみ度を
計測した。
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5.3 実験結果
5.3.1 ひび割れおよび破壊状況
実験終了時のし形断面耐震壁のひび割れ状況を， X， Y両墜を展開して図 5.4に示す。図
はし字形の外側の面のひび割れ状況を示している。図中の実線と破線は，それぞれ正加ノJ時
と負加力時に発生したひび割れを示し，黒塗りはコンクリ←トの剥落部分を示す。
L---ML 
? ?
?
?
C柱 X壁 X柱
L---LL 
X壁 X柱 Y
L---ML13 ???
図 5.4 ひび割れ状況
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Y墜が引張側となる正加力時では，全試験体とも lサイクル目にY壁に斜めの初ひび割れ
が発生し， ~~サイクル目までに Y墜には壁全幅に渡る対角線 kの斜めひび割れが発生した。
その後， Y壁にはひび割れの発生は少なく x方向変形の増大に伴いC柱脚部につながるほ
ぽ対角線上の斜めひび割れが大きく開口し， c柱に進展して柱がずれるような形となった。
X墜のひび割れは全試験体とも大差なく Y壁の初ひび割れ発生直後から最大荷重時までに
多数の斜めひび割れが発生した。最大荷重時以後ではX壁にはひび割れはほとんど発生せず，
壁脚部の水平ひび割れが大きく関口し， 7サイクル目以降でX柱脚部のコンクリートの圧壊
が激しくなった。
5.3.2 荷重一変形曲線
図 5.5に. L形断面耐震壁の x)j向についての ，Qt-O/X壁の荷重一変形)曲線，および
y}j向についての tQ、-osv( y壁の荷重一せん断変形)曲線を示す。図示の，QI;' ，Qyは，それ
ぞれx方向荷重と y方向荷重であるが， X， Y両壁の面外方向の荷重は小さいと考えられる
ので，ここではこれらをX壁の荷重とY壁の荷重に等しいと仮定して用いた。同図には，前
章で述べたし形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度計算値(QBUと x正加力の最大荷重時ま
でにY壁脚部で降伏が確認された鉄筋を合わせて示した。なお，図中のせん断変形δ刊はY
酵のy方向変形5、を拘束したため，図 5.6のようにC牲の伸びによってY壁に生じる曲げ変
形0&¥を押し戻すように発生した変形で y方向変形δvを(5.1)式のようにせん断変形δvyと曲
げ変形δlハの和とし y方向変形δγ=0であるからの.2)式で求めた。 (5.2)式の曲げ変形0&-， は
壁高を 6分割して計測したY壁の曲率から計算した。
O¥' = Oq. +δ/Jv (5.1) 
Ovγδbr (5.2) 
Y壁が引張側となる正加力時のX壁の荷重，Qx一変形Ot曲線は，全試験体とも 1サイクル
自に初ひび割れが発生すると同時に剛性が低下し， 2"-'3サイクル目にC柱主筋の降伏によ
り剛性が急激に低下した。しかし，その後も荷重，Qxは僅かずつ上昇し， 5サイクルで最大
荷重に達している。最大荷重時の鉄筋の降伏状況をみると， Y柱主筋の一部が降伏していな
いことから， X壁の最大荷重はcQBUに比べてかなり小さな値となっている。
Y壁の荷重，Qγ一せん断変形On.曲線をみると，全試験体ともせん断剛性が初ひび割れ発生
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12 . 1 ~
o Sy (凹)
T:x方向愚大荷重時 Y壁脚部鉄筋
(a)L-SL 数字はサイクルを示す 降伏状況
，Qx(tonf) 30 1 - - -------5------ - ------c~~~- - -- . -201 lQy (tonf) 
/Jf)L 
Y壁脚部鉄筋
(b)L一ML 障伏状況
，Qx (tonf) 30 i 一一一a一・'S一一一-…一f司、一…・ -20 1 tQy (lon f) 
O T'(!j?F} L 
-40 / メミルヴ』ー コエエア工必杉-r< ----- 20 40 VV / ~ 12 16 。x(凹) 10 65Y伽 y壁脚部鉄筋
(c)L一ML13 降伏状況
，Qx (tonO 30 1一一一-'s---一一岳民一 -20 
20 Lん1.rri/イ/寸7~ 8 YUY し
O I r .Lμ/ぷ乙::5i 戸
紛/ 川日~ 20 ~o 1妙 4 F 12 。x(皿iV d sy (凹)
Y壁脚部鉄筋
-40 
-40 ./ 
-20 
(d)L-MH 降伏状況
.201 tQy (lonf) 
O 
10 
、(e)L-LL
12 16 
O sy (凹)
Y壁脚部鉄筋
降伏状況
，Qx (tonO 30 1 c'ot マ . -20 lQy (lonf) 
204234 
10 
〆20 メ---アてんナプ~ 20 
opグアグ
12 16 40'V 4 ( --' 8 
O sy (凹)
10 J Y壁脚部鉄筋
之oJ (DL-LH 降伏状況
図 5.5 荷重.変形曲線 (L形断面耐震壁)
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変位
o 10mm 
図 5.6 Y壁の変形状況 (L -lv1 L ， 5サイクルピーク時)
と同時に急変して，荷重，Qyの増加が急激に緩やかになっている。 C柱主筋の降伏する 2，
3サイクル目以降でも，ひび割れの発生や開口に伴ってせん断剛性が徐々に低下するため荷
重tQvの上昇が緩やかであり， X壁の荷重，Qxが最大となる 5サイクルでY壁の荷重 tQyもほ
ぼ最大値に達している。これ以降ではY壁の荷重，Qyはせん断変形dsyの増大に伴い僅かに上
昇するものもみられるが，ほぼ一定の値を示している。 Y柱主筋が降伏する前に壁があたか
も曲げ降伏したような現象を呈していることから，本論文ではこれをせん断降伏と呼ぶこと
にする。
5.4 L形断面耐震壁の応力伝達機構と終局強度算定式の導出
前項の結果をみると， Y壁が引張りとなる正加力では， X壁の荷重とY壁の荷重はほぼ同
時に最大荷重を示した。ここでは，この最大荷重時のX壁の荷重とY壁の荷重の関係を，力
の釣り合いから求め，この関係式を用いてL形断面耐震壁の終局強度算定式を導く。
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Qy 
-1阿υ
QJ、
C 
af"'O" a"庁仏門 1 Rx 
Fレ Jζ 
lx 
図 5.7 L形断面耐震壁の分割
z 
L形断面耐震壁を図 5.7のように 2枚の独立した平面壁に分割して取り扱うものとし，お
互いの壁が他方の壁から受ける拘束力fを側柱に仮定する。また，倶IJ柱主筋と壁の縦筋によ
る反力を同図のようにそれぞれの重心位置に仮定し，最大荷重時の鉄筋の降伏状況より， X， 
Y両壁の壁縦筋と C柱主筋が降伏しているとする。
同図のY壁に関して， Y柱脚部でのモーメントの釣り合いからfを求めると(5.3)式を得る。
.， ...，...】7'
'-'-V'-， 
f = Qy . h/ly + O.5awyσwy 
Qv : Y壁の荷重
h 壁高さ
ly :Y壁の柱中心間距離
αw)' : Y壁の壁縦筋全断面積
σり:壁筋の降伏強度
................................... . (5.3) 
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また， Y壁の荷重Q)!とY柱主筋による柱脚部の反力 R)!との関係は次式となる。
Qy = (Ryい0礼 yσwyん)/h
方， X壁に関しては，
可グ 、.-，♂，
LLV、ー，
Qx = {(f +a(叫ん+0.5al-n-σ川ん}/h
Qx : X壁の荷重
a(' : C柱主筋全断面積
σ}' 柱主筋の降伏強度
lx X壁の柱中心問距離
。川 :X壁の壁縦筋全断面積
ここで， X壁単独の曲げ終局強度を
QxBU = (a(σy +0.5a附 σwy)lx / h 
とおくと， (5.5)式は
Qx = QxBU + f .lx/h 
となり，右辺第2項がY壁による強度増加分となる。
(5.4 ) 
(5.5) 
(5.6) 
(5.7) 
さて， Y柱脚部の反力 R)!が未知であるが， Y柱主筋が降伏し Ry=a.vσy αy : Y柱主筋全
断面積)となれば， (5.3)式， (5.4)式からそれぞれ次式を得る。
f=αvσy +awyσ川 (5.8) 
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QγBUニ (av.σγ+0.5a~n' • σ川町 )1 γ /h (5.9) 
(5.8)式を(5.7)式に代入すれば，前章のし形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度に一致する(図
5.5のcQBU)。この時， (5.9)式からわかるとおり， QγBUはY壁の曲げ終局強度であり，弘前
に達する以前にY壁がせん断破壊(降伏)する時には， (5.3)式を(5.7)式に代入すると(5.10)式の
ように表されるので Y壁の荷重Qγが最大になると(5.7)式のX壁の荷重Q{も最大となるこ
とがわかる。
Qx =仏buヤy+05GH)σMvt (5.10) 
5.5 引張軸力を受ける耐震壁のせん断降伏強度式の提案
前節よ り， L形断面耐震壁の終局強度計算には， Y壁の最大荷重を知ることができればよ
いこ とがわかった。ここで， 既往のせん断強度式の値と， Y壁の最大荷重実験値との比較を
イ丁つ。
表5.4にY壁(y負方向)の最大荷重実験値(Qu¥'と計算値を示す。計算値cQsuは第2章の(2.1) 
式に示したせん断終局強度式，計算値九は日本建築学会の「鉄筋コンクリート造建物の靭性
保証型耐震設計指針(案)・同解説 31) Jの耐震壁のせん断強度式による値である。
表 5.4 最大荷重
x方向 y方向
試験体名 方実験値 計算値 ).;験!的1.1J?納 方実験値 計算値 実験値/計算値
，Q¥IX cQlll 
じ1Ql1i以l' 
，QI1Y (Q討l VlI VI1V 
で
1
な
QI1アy 」 SVlL l & 向 (tonf) (tonf) 同] (tonf) (tonf) (tonf) (tonf) V¥円
L-S L + 19.16 20.40 0.94 7.86 15.07 11.38 7.47 0.52 0.69 1.05 
L-ML + 19.64 19.96 0.98 10.14 18.] 2 16.16 9.08 0.56 0.63 1.12 
L-M L 13 + 24.01 25.91 0.93 9.23 18.19 16.16 9.08 0.51 0.57 1.02 
L-MH + 20.18 22.28 0.91 10.01 20.35 19.02 10.82 0.49 0.53 0.93 
L-L L + 18.55 19.75 0.94 11.25 22.61 22.86 10.70 0.50 0.49 1.05 
L-LH + 20.16 22.31 0.90 12.40 23.15 22.82 12.93 0.54 0.54 0.96 
1 -ML レ// ン 7.28 18.61 16.28 9.08 0.39 0.45 0.80 I-M L 13 8.35 18.14 15.36 9.08 0.46 0.54 0.92 I-MH 10.45 19.36 16.93 10.82 0.54 0.62 0.97 
平均・ 阪ヒL--こ/三 ど---三/ご 0.93 レ/ヒf こ/イこプ--戸戸戸戸戸戸戸戸/ ---- 0.52 0.58 1.02 l変動係数・ 3.0% レ/ レ竺三 ----- 5.0% 12.7% 6.7% * : L形断面耐震壁についての平均と変動係数
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実験値 {QU\ の計算値に対する比率をみると • {Q川/(Qsuは 0.49'""0.56で平均 0.52(変動係
数 5.0%). (Quy /九は 0.49'""0.69で、ド均 0.58(変動係数 12.7%)であり，実験値rQu¥，はこれら既
往の終局強度式の値を大きく下回っている。これは， Y壁ではX壁から側柱に引張軸力を受
けて主筋が降伏するとともに斜めひび割れが関口し，せん断降伏したためと考えられる。こ
こでは，このような引張軸力を受ける場合の耐震壁のせん断降伏強度に関するマクロモデル
ついて検討する。耐震壁として，図 5.8に示すような側柱に引張力 Tを受けて，その側柱柱
脚の主筋が降伏している状態を考える。同図に示すアーチ機構における圧縮ストラットの応
力σ“は，コンクリートが圧壊しないので，コンクリートの圧縮強度から定めることはでき
ない。そこで，せん断降伏強度九，に関して圧縮側となる側柱(以下，圧縮側柱)の側面から，
側柱のせいに等しい壁長さの増分 Dのストラットを考え，図 5.9(b)に示すようにこのストラ
ットの合力 ~I と側柱単独のせん断強度凡が釣り合うものとして，圧縮ストラットの応力 σ
を定めるものとする。すなわち，
、"‘...，守
'-'-v、ー，
σa 凡ベfl1，'D. si刊
九 :仮1]柱単独のせん断強度
tw 壁板の厚さ
。アーチ機構の圧縮ストラットの角度
D 側柱のせい
(5.1 1) 
ここで，側柱単独のせん断強度凡は，柱脚部主筋がすべて降伏していること，および本章
5.3.1 のところで述べたこの部分の破壊状況を考慮して，倶IJ柱単独のトラス機構によるせん
断強度とする。なお，ストラットの合力九の鉛直方向成分との釣り合い力は圧縮側柱の引
張力Tが負担する。
さて，せん断降伏強度九v時の圧縮ストラットの応力σ“は，コンクリートの圧縮強度で決
まるようなせん断終局強度に31)時に比して小さいので，引張側となる側柱(以下，引張側柱)
にも壁長さ増分 t11(を考える。すなわち，図 5.9(a)に示すように，このストラットの合力R
のA点回りのモーメントが側柱の曲げ強度M
CLI
に等しいとして，
t1. 
ι c058 
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図 5.8 アーチ機構
ムi!c
1 1 A 
|¥ 
??
、?
、 〈
?
?
?
?
?
?
?
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、|¥
-_¥ 
*--ι-* D D 
(b) 圧縮側柱(a) 引張側柱
図 5.9 但IJ柱による圧縮ストラットの有効長さ増分
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とする。これにより， トラス機構による負担分川と合わせてせん断降伏強度九γは以下のと
おり求まる。
、" 一~ I~ 」ー、-Y、ー，
Vuv =同+九+叱t (5.13) 
叱=t I'¥，'. I w . P
S 
・σn . cotct ・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・ (5.14) 
t. . 1... .σ. tan () V=.:.J:1 wa -(J v ・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・・ (5.15) 
'0 2 
Iwa = lw+ 1.5D + .1lc 
tan () = ~(hlV 111m)" + 1 -hw I¥(I 
Iw 壁板の柱内法長さ
Pc 壁板のせん断補強筋比
σS¥' 壁筋の降伏強度
。トラス機構のコンクリート圧縮ストラットの角度(cotct= 1とする)
l川アーチ機構の等価壁長さ
hw 壁高さ
(5.16) 
(5.17) 
ところで，圧縮ストラットの応力 σμ と引張側柱の壁長さ増分.1/(を求める際に用いる圧
縮ストラットの角度。は，これら自身が決まらないと定まらないが，アーチ機構の等価壁長
さ1)山 =Iw +2Dと仮定した圧縮ストラットの角度。を用いても大差ないものと考える。なお，
圧縮側柱単独のせん断強度にと引張側柱の曲げ強度 Mctlは，本論の以下の計算では次式を
用いた。 (5.19)式では簡単化のため軸力を考えていない。
凡=Pweσw}' . b e . j e . cot ct (5.18) 
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Mf-U =0.8Gt-σγ.D (5.19) 
ヲ". ..".. I~ 
'-L-f、ー，
Pwe 有効横補強筋比司I(=ιj(he .s)) 
a~t は l 組の績補強筋の断面積，‘yは横補強筋の間隔
σWV 横補強筋の降伏強度 i1 ) 
he トラス機構に関与する断面の有効幅 i1) 
Je トラス機構に関与する断面の有効せい il)
。トラス機構のコ ンクリート圧縮ストラットの角度(cotct= 1とする)
a， 側柱引張鉄筋断面積
(5.13)式によるせん断降伏強度計算値にγを，実験結果と比較して図 5.5のY壁の荷重，Q¥
-せん断変形δw曲線中に示す。同図をみると，全試験体とも計算値 Vurは5サイクル以降の
せん断降伏域の荷重にほぼ一致した値となっており ，Y壁長さやY壁補強筋量の違いにかか
わらず， ， Quy/VU~γ が 0.93"" 1. 12 ，平均 1.02(変動係数 6.7%)であり ，実験結果とよく対応して
いる。
y(+) t z(+) 
Qy 
阿b t uノ
?
? ??
図 5.10 形壁の加力状況
-110-
『司『
また， L形断面耐震壁のY壁の強度確認を目的として 図 5.10のように C 柱に鉛直方向
荷重 pを加えた I形壁の実験結果と計算値v:ハを比較して図 5.11 に示す。 I形壁でも Y 柱主
筋は降伏しておらず，最終時にはY壁の荷重rQγがほぼ一定の値を示しており，計算値九令
は実験結果を若干上回るもののほぼ対応しているとみなせる。
ここで，前節 5.4で提案したL形断面耐震壁の終局強度算定式(5.10)式のY壁の荷重Qvに，
せん断降伏強度計算値凡を用いた計算値cQBUを表 5.4に示す。 rQux/cQBUは 0.90'"'"'0.98，
平均 0.93(変動係数 3.0%)となり，計算値cQBUは実験値rQuxを若干上回るものの，計算値に
対する実験値の比率(Q似/正QBUのばらつきが小さい。したがって，直交壁がせん断降伏して
?? ?? ??????? ??『 py 
?? ?? ???? ??????
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30 
10 
6 
-20 
20 1 2 
VUy 
-10 -t_ 乙みと二戸二ヂニラ-9
O 5 10 
w (rnrn) 
(b)I一ML13
-4 -8 ー12 -16 -20 
o sy (mm) 
O 
40 l P (ton f) ?，???? ?????? ? 、?「?? ??? ?? ?
30 
8 争20
10 
1ー0.f・ぷぷ二ヂ弓んJ一一一一一uy20 
O 
O 5 10 15 20 0 
w (rnrn) 
(c)I-MH 
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図 5.11 荷重-変形曲線 (1形壁)
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最大荷重を示すし形断面耐震壁の終局強度は，せん断降伏強度計算値九γを使って(5.10)式か
ら求めることができるといえる。
5.6 まとめ
本章では，直交壁の側柱主筋が降伏する以前に最大荷重に歪らしめる加力実験の結果につ
いて述べ， L形断面耐震壁の応力伝達機構の検討と，このように破壊する場合のし形断面耐
震壁の終局強度算定式を導いた。主な結果は次の通りである。
1 ) 直交壁が引張となる場合，直交壁の荷重が最大になるとL形断面耐震壁全体の荷重も最
大となり，この時のし形断面耐震壁の終局強度は，直交壁の荷重最大値を知ることができ
ればここで導いた(5.10)式から計算することができる。
2) 直交壁のように側柱に引張軸力を受けてせん断降伏する耐震壁のせん断強度は，既往の
終局強度式の値を大きく下回る。しかし，ここに示したアーチ機構の圧縮ストラット応力
を側柱単独のトラス機構によるせん断強度から定めたマクロモデ、ルによる計算値は、実験
結果との対応が良く，せん断降伏強度を適切に評価していると考えられる。
3) 直交壁の終局強度は，側柱主筋がすべて降伏する場合には曲げ終局強度となり，直交壁
が曲げ終局強度に達する前にせん断破壊するときには，ここで示すせん断降伏強度で表さ
れる。
なお，ここで提案した耐震壁のせん断降伏強度算定式については，引張側柱の壁長さ増分
L1/(を求める時に無視した引張側柱の軸力(圧縮ストラットの合力円の鉛直方向成分)，圧縮
側柱のトラス機構のコンクリート圧縮ストラットの角度。(coqt>= 1)，および圧縮側柱の壁
長さ増分Dなどを含めて，今後さらに検討する必要があると考えている。
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第 6
? ?
総括
建物内に配置されていることが少なくない断面がし形，コ形， T形のような立体耐震壁は，
直交する壁の影響によって平面耐震壁とは大きく異なる強度や剛性を示す。また，平面的な
広がりを持つものであるから，入力方向によっても異なる強度や剛性を示す。しかし，現在
の設計では，立体耐震壁は入力方向ごとに分割して取り扱われ，直交壁および二方向入力の
影響は考慮されていない。本論文は，鉄筋コンクリート L形断面耐震壁の終局強度に及ぼす
こ方向入力の影響を明らかにすることを目的として行った，研究の成果をとりまとめたもの
である。以下，各章において得られた研究成果をとりまとめて，総括とする。
第2章では， L形断面耐震壁の加力方向をパラメータとした実験を行って，加力方向の違
いがL形断面耐震壁の弾塑性性状に及ぼす影響について検討した。実験結果はL形断面耐震
壁の弾塑性性状が，変形方向によって大きく異なることを示しており，得られた主な結果は，
以下のとおりである。
1) L形断面耐震壁のx方向荷重Qxとy方向荷重Qyの合力の方向は，変形方向と一致しない。
また，せん断破壊する L形断面耐震壁のx方向荷重Q1:とy方向荷重Qyは，変形方向が主
軸と一致しない場合には同時に最大とならないが，合力最大時にはせん断破壊した壁板の
面内方向の荷重が最大値を示し，この最大値が変形方向にかかわらずほぼ一定のx方向荷
重Qλ もしくはy方向荷重Qvで表される。曲げ破壊する L形断面耐震壁ではx方向荷重Qr
とy方向荷重Qγはほぼ同時に最大となって合力最大値を示し，合力最大値がL字形で挟
む領域を第 l象限とする直交座標系の第 2"'4象限ごとに一定のx方向荷重Qλy方向
荷重Qyで、表される。
2)変形方向のせん断終局強度および曲げ終局強度は，変形方向によって大きく異なる。しか
し，曲げ終局強度はL形断面を変形方向の軸線上に投影し，投影された鉄筋の位置と圧縮
合力中心位置の問の距離を考慮した計算法によっておおむね評価できる。
第3章では，二方向水平力を受けるL形断面耐震壁のせん断終局強度について検討を行い
二方向せん断終局強度およびせん断破壊した壁板のせん断終局強度と面外変形の関係につい
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て明らかにした。得られた主な結果は，以下のとおりである。
1) L形断面耐震壁の二方向せん断終局強度は，せん断破壊した壁板と同 A形状の平面壁の最
大荷重によっておおむね評価できるが，面内方向へ変形し直交する壁が引張フランジとな
る場合は，同一形状の平面壁の最大荷重を上回ることが認められる。
2)変形方向角度が壁板に対し 450 に近くなると，壁板の面内方向のせん断終局強度は 10数%
小さくなる傾向が認められる。
第4章では， L形断面耐震壁のて方向曲げ終局強度算定式を提案し，等辺および不等辺し
形断面耐震壁に二方向変位履歴を与えた実験と比較して，その妥当性を検証した。また，こ
の算定式について，軸圧比を変化させた実験結果と比較して，算定式の軸力の適用範囲を明
らかにした。得られた主な結果は次のとおりである。
1) L形断面耐震壁の二方向曲げ終局強度は，軸圧比が 0.1 を越えてより大きくなると塑性曲
げ理論による二軸曲げ解析が必要であるが， 0.1 科度であれば l本の柱を圧縮端とし，そ
の他 2本の柱と壁の縦筋が引張降伏すると仮定して本章で定めた， 3通りの曲げ破壊パタ
ーンから求められる 3つの計算値を x方向荷重Qx- ~r 方向荷重 Qv平面上にプロットし
て描かれる合力の三角形によって良く評価できる。
2)し形断面耐震壁の各壁板に平行な方向の曲げ終局強度については，軸圧比 0.25科度まで
は，コンクリート強度を考慮した比較的簡単な計算式で実験値を評価できる。
第 5章では，直交壁(変形方向に対して角度の大きい方の壁板)の側柱主筋が降伏する以前
に最大荷重に歪らしめる加力実験の結果について述べ，し形断面耐震壁の応力伝達機構の検
討と，このように破壊する場合のL形断面耐震壁の終局強度算定式を導いた。主な結果は次
の通りである。
1 )直交壁が引張となる場合，直交壁の荷重が最大になると L形断面耐震壁の荷重も最大とな
り，この時のL形断面耐震壁の終局強度は，直交壁の荷重最大値を知ることができれば本
章で導いた式から計算することができる。
2)直交壁のように側柱に引張軸力を受けてせん断降伏する耐震壁のせん断強度は，既往の終
局強度式の値を大きく下回る。しかし，本章に示したアーチ機構の圧縮ストラット応力を，
側柱単独のトラス機構によるせん断強度から定めたマクロモデルによる計算値は，実験結
果との対応が良く，せん断降伏強度を適切に評価していると考えられる。
3)直交壁の終局強度は，側柱主筋がすべて降伏する場合には曲げ終局強度となり，直交壁が
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曲げ終局強度に達する前にせん断破壊する時には，本章で示したせん断降伏強度で表され
る。
なお，本論文では，コンクリートが圧壊することなく最大強度を示すL形断面耐震壁を対
象とし，高軸力を受ける場合のようにコンクリートが圧壊する L形断面耐震壁については対
象としていない。コンクリートが圧壊して最大荷重を示す場合の終局強度については，今後
の検討課題としたい。また， 二方向水平力を受けるし形断面耐震壁の終局強度について明ら
かにしたが，変形性状についても今後の検討課題としたい。なお，第 5章で提案しているせ
ん断降伏強度算定式については，引張側柱の壁長さ増分を計算する際に無視している軸力(圧
縮ストラットの合力 Pcの鉛直方向成分)，圧縮側柱のトラス機構による圧縮ストラットの角
度ゆ(cotゆ=1)，および圧縮側柱の壁長さ増分Dなどを含めて，今後さらに検討する必要があ
ると考えている。
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